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O presente trabalho consiste numa análise comparativa do desempenho de estruturas com diferentes 
soluções de pavimentos e dos custos que estão associados, para edifícios com representatividade na 
construção urbana em Portugal. Consideraram-se a laje fungiforme maciça, a laje fungiforme aligeirada 
e laje vigada maciça.  
Numa primeira fase faz-se uma descrição dos diferentes tipos de laje, seguido de uma exposição da 
regulamentação (Eurocódigos 0, 1, 2 e 8) e dos critérios usados no dimensionamento de estruturas.  
Procede-se para o caso de estudo de um edifício, onde se implementam as diferentes soluções estruturais 
de pavimentos, abordando-se aspetos relativos à modelação das estruturas no software de cálculo 
SAP2000, definindo-se as ações relevantes e fazendo-se o dimensionamento das estruturas de acordo 
com os Eurocódigos. Faz-se uma análise comparativa do desempenho das diferentes soluções estruturais 
face à ação do sismo, e determinam-se os custos associados a cada uma das estruturas. 
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This paper consists in a comparative analysis of the structural performance of reinforced concrete (RC) 
buildings with different slab design solutions, in addition to the associated construction costs. Both the 
building typology and the possible design solutions of the slabs were defined in order to be 
representative of the Portuguese urban construction sector. Thus, a multi-bay, multi-frame and  
multi-storey reinforced concrete building was defined, with different slab structural solution variants 
(solid flat plate, voided flat plate and beamed slabs). 
Firstly, a brief description of the different slab types in reinforced concrete buildings is attained, 
followed by the requirements of the relevant European structural design codes (Eurocodes 0, 1, 2 and 
8). Special consideration is given to the seismic design of RC buildings to Eurocode 8.  
Additionally, a RC building was considered for this study, and the design of the different variants 
covered different aspects such as the numerical modelling approach of the structure (using the software 
SAP2000) and the structural design to the requirements of the European regulation to what concerns the 
quantification of the force demands and verification of the safety requirements (ultimate and 
serviceability limit states). The seismic behaviour of the considered structures was compared and 
important conclusions related with the effect of the type of slab used in the structure were withdrawn.  
Finally, the quantification of the material quantities of each design solution was accomplished, and a 
comparative cost analysis was made. 
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Os edifícios de betão armado surgem a partir do século XX (em território nacional), o que possibilitou 
uma maior variabilidade a nível de várias caraterísticas, como por exemplo, altura, porte, implantação, 
soluções estruturais e acessos. Inicialmente tinham como principal função dar resposta à rápida 
sobreocupação que se fez sentir com a industrialização em Portugal, começando a surgir blocos de 
habitação multifamiliar, em zonas centrais da cidade, de forma a evitar grandes deslocações diárias para 
o trabalho e para possibilitar os trabalhadores a participar nos prazeres da cidade. [1, 2] 
Correntemente, aquando do projeto de um edifício em betão armado, uma das dúvidas que surge com 
relativa frequência incide na escolha da solução construtiva a adotar a nível de pavimentos. Em Portugal, 
a construção de edifícios em betão armado com sistemas de lajes vigadas tem sido prática corrente nas 
últimas décadas. Contudo a eleição deste tipo de solução tem vindo a diminuir com o passar dos tempos, 
dando lugar a sistemas de lajes fungiformes. 
Os novos edifícios construídos em zonas urbanas de maior densidade, tipicamente têm entre 6 a 12 pisos, 
com vãos entre 7 a 8 metros. Assim, é do interesse fazer-se um estudo comparativo do desempenho e 




O objetivo principal do trabalho consiste no estudo e avaliação de um edifício de betão armado com 
representatividade na construção urbana em Portugal, envolvendo várias soluções estruturais de 
pavimentos, nomeadamente, pavimentos resolvidos com soluções de lajes fungiforme maciça, 
fungiforme aligeirada e maciça apoiada em vigas. Este estudo visa fundamentalmente analisar os custos 
de cada uma das soluções e o seu desempenho estrutural. Nesta análise, serão envolvidas todas as ações 
relevantes do dimensionamento dos edifícios, cargas verticais, vento e sismo. 
Neste estudo dar-se-á um relevo particular aos aspetos relacionados com a ação sísmica. Procurar-se-á 
avaliar e confrontar o desempenho sísmico das várias soluções identificando vantagens e desvantagens 
em cada uma delas.  
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1.3. ORGANIZAÇÃO DA TESE 
Este trabalho está dividido em cinco capítulos principais. No presente capítulo, é realizado um breve 
enquadramento do trabalho, bem como são expostos os objetivos e a organização do mesmo. 
No capítulo 2, são descritos os principais tipos de lajes usados nos edifícios. 
No capítulo 3 são enunciados e descritos os critérios para o dimensionamento estrutural de edifícios de 
betão armado de acordo os Eurocódigos 0, 1, 2 e 8. 
O capítulo 4 consiste no caso de estudo, onde se começa por fazer uma apresentação das características 
do edifício em estudo, bem como as diferentes soluções estruturais de pavimentos consideradas para 
análise. São descritos aspetos relativos à modelação das estruturas, e é feito o dimensionamento 
estrutural tendo em conta as ações consideradas. Neste capítulo faz-se, também, uma análise 
comparativa em termos de desempenho e dos custos das diferentes soluções estruturais. 
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Consideram-se como lajes os elementos laminares planos horizontais ou sub-horizontais, onde atuam 
ações, normalmente distribuídas e com direção perpendicular ao seu plano médio. O EC2 [3] acrescenta 
ainda que é necessário a dimensão mínima no seu plano não ser inferior a 5 vezes a sua espessura total. 
Seguidamente apresenta-se uma breve descrição dos tipos de lajes para permitir uma familiarização com 
a nomenclatura usada no decorrer do trabalho.  
 
2.2. DESCRIÇÃO DOS TIPOS DE LAJES 
2.2.1. QUANTO AO TIPO DE APOIO 
De acordo com o tipo de apoio as lajes podem ser classificadas em três tipos: 
 Lajes Vigadas: São lajes que se encontras apoiadas em vigas ou paredes. 
 
 
Fig. 2.1 – Laje vigada [4, 5] 
 
 Lajes Fungiformes: este tipo de laje encontram-se apoiadas diretamente nos pilares, 
podendo os últimos terem ou não capitel. 
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Fig. 2.2 – Lajes fungiformes, sem capitel (cima) e com capitel (baixo) [4, 5] 
 Lajes apoiadas em superfícies deformáveis: são lajes cujo meio de suporte apresenta 
características deformáveis elásticas (ou quase elásticas), como por exemplo as lajes de 
pavimento assentes sobre o solo de fundação. 
 
 
Fig. 2.3 – Lajes apoiadas em superfícies deformáveis [5] 
 
2.2.2. QUANTO À CONSTITUIÇÃO 
De acordo com a sua constituição, as lajes agrupam-se em cinco grupos: 
 Lajes em maciças: constituídas unicamente por betão armado ou pré-esforçado, são aquelas 
que mantêm a espessura constante ou que possuem uma variação de espessura concretizada 
de forma contínua. 
 
Fig. 2.4 – Esquema de laje maciça [4] 
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 Lajes aligeiradas: são lajes mais leves que as lajes maciças, cuja redução de peso é 
conseguida através da introdução de elementos específicos de cofragem ou enchimento 
(que podem ser recuperáveis ou perdidos). Entre os aligeiramentos formam-se nervuras, 
que podem ser dispostas numa direção ou em duas direções perpendiculares, sendo as 
mesmas solidarizadas por uma lâmina de compressão. 
 
 
Fig. 2.5 – Esquema de lajes aligeiradas [4] 
 
 Lajes de vigotas pré-esforçadas: este tipo de laje é constituída por vigotas pré-esforçadas, 
onde apoiam as abobadilhas (blocos de cofragem). As abobadilhas podem ser cerâmicas, 
de argamassa de cimento, de betão leve ou mesmo de outros materiais leves, como por 
exemplo o poliestireno, e são solidarizadas por uma lâmina de compressão, ou lajeta, em 
betão. 
 
Fig. 2.6 – Esquema de laje de vigotas pré-esforçadas [4] 
 Lajes alveolares: são painéis pré-moldados de betão, geralmente pré-esforçado, que 
possuem secção transversal com altura constante e alvéolos ao longo do seu comprimento, 
responsáveis pela redução do peso das lajes.  
 
Fig. 2.7 – Laje alveolar [6] 
 Lajes mistas: são introduzidos perfis metálicos solidarizados, através de dispositivos 
metálicos, a uma lâmina de compressão, ou lajeta em betão, que têm como função substituir 
as nervuras de betão armado ou pré-esforçado. 
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Fig. 2.8 – Esquema de laje mista [4] 
 
2.2.3. QUANTO AO MODO DE FLEXÃO DOMINANTE 
As lajes podem ser consideradas de acordo com dois tipos: 
 Lajes armadas numa direção: quando possuem “dois bordos livres (não apoiados) 
sensivelmente paralelos”, ou correspondem “à parte central de uma laje sensivelmente 
retangular apoiada nos quatro bordos cuja relação entro o vão maior (𝑙𝑦) e o vão menor (𝑙𝑥) 
é superior a 2 (𝑙𝑦 𝑙𝑥⁄ > 2). [3] 
 
 Lajes armadas em duas direções (ou armadas em cruz): quando os esforços são da mesma 
ordem de grandeza em ambas as direções, o que correntemente se traduz quando a relação 
entre o vão maior e menor é inferior ou igual a 2 (𝑙𝑦 𝑙𝑥⁄ ≤ 2). 
 
2.2.4. QUANTO À CARACTERIZAÇÃO DO COMPORTAMENTO 
Consideram-se três tipos de lajes: 
 Lajes finas: possuem uma espessura inferior a 1/10 do vão, e por isso considera-se 
desprezável a contribuição do esforço transverso para a deformação da laje, assumindo-se 
a hipótese de que as fibras normais ao plano médio intactas após deformação (hipótese de 
Kirchoff). 
 
 Lajes espessas: quando não se verifica a condição anterior, ou seja, quando a espessura é 
maior que 1/10 de vão. Neste caso, algumas hipóteses que podem ser admitidas para lajes 
finas, deixam de ser válidas. 
 
 Lajes isotrópicas: caracterizam-se por possuírem igual comportamento nas direções 
principais já que são formadas por material homogéneo e de comportamento elástico linear. 
 
2.2.5. QUANTO AO PROCESSO CONSTRUTIVO 
Podem distinguir-se três tipos: 
 Lajes betonadas “in situ”: quando a composição e execução da laje é preparada e realizada 
no próprio local. 
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 Lajes com pré-fabricação total: quando a laje é previamente executada e no local apenas há 
a solidarização após colocação sobre as vigas 
 
 Lajes com pré-fabricação parcial: quando a pré-laje, lajeta inferior armada que é pré-
fabricada, serve de cofragem à parte que é betonada “in situ”. 
 
2.3. TIPOLOGIAS DE LAJES ANALISADAS 
A escolha de determinado tipo de laje em detrimento de outra é influenciada, essencialmente, pelo tipo 
e a grandeza das ações a que a estrutura estará sujeita ao longo do seu período de vida útil, as 
características arquitetónicas, que muitas vezes condicionam o projeto de estruturas, e também, mas 
menos importante, com hábitos construtivos da região geográfica. 
Neste trabalho serão analisadas três tipologias de lajes para o mesmo edifício: laje vigada maciça, laje 
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No dimensionamento das estruturas deve ter sida em conta a garantia da segurança durante todo o seu 
período de vida útil, o que implica a verificação de segurança em Estado Limite Último e Estado Limite 
de Serviço. Para isso existem regulamentações que visam uniformizar estes critérios. A estrutura que 
será estudada nesta dissertação foi analisada de acordo com: 
 EC0 – Eurocódigo 0: Bases para o projeto de estruturas [7] 
 EC1 – Eurocódigo 1: Ações em estruturas [8, 9] 
 EC2 – Eurocódigo 2: Projeto de estruturas de betão armado [3] 
 EC8 – Eurocódigo 8: Projeto de estruturas para resistência aos sismos [10] 
Neste capítulo pretende-se descrever sumariamente os aspetos básicos da regulamentação de estruturas 
que foram aplicados ao longo do desenvolvimento deste trabalho. 
 
3.2. ESTADOS LIMITES 
De acordo com o EC0, o dimensionamento das estruturas deve ser feito satisfazendo os critérios do 
Estado Limite Último e Estado Limite de Serviço. 
 
3.2.1. ESTADOS LIMITE ÚLTIMO 
Estão associados ao colapso da estrutura e referem-se à segurança das pessoas e/ou à segurança da 
estrutura. A verificação da segurança em relação aos estados limite últimos deve ser feita cumprindo a 
seguinte condição: 
𝐸𝑑 ≤ 𝑅𝑑 (3.1) 
em que: 
𝐸𝑑 Valor de cálculo do efeito das ações 
𝑅𝑑 Valor de cálculo da resistência  
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Para cada caso de carga, os valores de 𝐸𝑑 devem ser determinados combinando os valores das ações que 
se consideram poder ocorrer simultaneamente, assim, surgem as seguintes combinações a considerar em 
estado limite último: 
 
 Situações de projeto persistentes ou transitórias (Combinações Fundamentais) 




 Situações de projeto acidentais 




 Situações de projeto sísmicas 




𝐸 Efeito de uma ação 
𝐺𝑘,𝑗 Valor característico da ação permanente j 
𝛾𝐺,𝑗 Coeficiente parcial relativo à ação permanente j 
𝑃 Valor representativo de uma ação de pré-esforço (ver as EN 1992 a EN 1996 e EN 1998 a 
EN 1999) 
𝛾𝑃 Coeficiente parcial relativo a ações de pré-esforço (ver as EN 1992 a EN 1996 e EN 1998 a 
EN 1999) 
𝑄𝑘,1 Valor característico da ação variável de base da combinação 1 
𝛾𝑄,1 Coeficiente parcial relativo à ação variável 1 
𝑄𝑘,𝑖 Valor característico da ação variável acompanhante i 
𝛾𝑄,𝑖 Coeficiente parcial relativo à ação variável i 
𝐴𝑑 Valor de cálculo de uma ação de acidente 
𝐴𝐸𝑑 Valor de cálculo de uma ação sísmica  𝐴𝐸𝑑 = 𝛾𝐼 ∙ 𝐴𝐸𝑘  
𝜓0,𝑖 Coeficiente para a determinação do valor de combinação de uma ação variável i 
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O cálculo da resistência à flexão de uma secção, em estado limite último, baseia-se nas seguintes 
hipóteses: 
  As secções mantêm-se planas; 
 A extensão nas armaduras aderentes, em tração ou em compressão, é a mesma da do betão 
que as envolve; 
 A resistência do betão à tração é ignorada; 
 As tensões no betão comprimido são obtidas do diagrama tensões extensões de cálculo; 
 As tensões nas armaduras de betão armado ou nas armaduras de pré-esforço são obtidas 
dos diagramas de cálculo; 
 A avaliação das tensões nas armaduras de pré-esforço tem em conta a extensão inicial 
dessas armaduras. 
A extensão de compressão no betão deve ser limitada a 𝜀𝑐𝑢2 ou 𝜀𝑐𝑢3, conforme o diagrama de tensões 
extensões utilizado, e as extensões no aço para betão armado e no aço de pré-esforço devem ser limitadas 
a 𝜀𝑐𝑢𝑑 (caso exista) (ver Fig. 3.1) 
 
Fig. 3.1 – Distribuições de extensões admissíveis no ELU (adaptado EC2) 
 
3.2.1.2 Esforço Transverso 
A verificação da resistência em relação ao esforço transverso, de acordo com o EC2 implica a verificação 
da seguinte relação: 
𝑉𝐸𝑑 ≤ 𝑉𝑅𝑑 (3.5) 
em que: 
𝑉𝐸𝑑 Valor de cálculo do esforço transverso atuante 
𝑉𝑅𝑑 Valor de cálculo do esforço resistente 
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O EC2 define ainda os seguintes conceitos: 
𝑉𝑅𝑑,𝑐 Valor de cálculo do esforço transverso resistente do elemento sem armadura de esforço 
transverso 
𝑉𝑅𝑑,𝑠 Valor de cálculo do esforço transverso equilibrado pela armadura de esforço transverso na 
tensão de cedência 
𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥 Valor de cálculo do esforço transverso resistente máximo do elemento, limitado pelo 
esmagamento das escoras comprimidas 
 
Na verificação da segurança, podem então ocorrer três situações: 
 𝑉𝐸𝑑 ≤ 𝑉𝑅𝑑,𝑐: Neste caso, deve-se colocar a armadura mínima de esforço transverso nos 
pilares e nas vigas, e no caso das lajes, sapatas e lintéis de pequena importância (𝑙 < 2,0𝑚) 
não é necessário colocar armadura de esforço transverso. 
 
 𝑉𝐸𝑑 > 𝑉𝑅𝑑,𝑐 e 𝑉𝐸𝑑 ≤ 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥: Quando ocorre esta situação deve ser dimensionada 
armadura transversal, tal que: 𝑉𝐸𝑑 ≤ 𝑉𝑅𝑑,𝑠. 
 
 𝑉𝐸𝑑 > 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥: Deve-se aumentar o ângulo de inclinação das escoras (até ao limite de 45º), 
e caso não seja suficiente, deve-se aumentar a classe de betão ou mudar a secção do 
elemento. 
 
O valor de cálculo do esforço transverso resistente, 𝑉𝑅𝑑,𝑐, é calculado através da equação:  
𝑉𝑅𝑑,𝑐 = 𝐶𝑅𝑑,𝑐 ∙ 𝑘 ∙ (100 ∙ 𝜌𝑙 ∙ 𝑓𝑐𝑘)







𝑘 = 1 + √
200
𝑑














𝑓𝑐𝑘 Em [MPa] 
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𝐴𝑠𝑙 Área de armadura de tração prolongada de um comprimento ≥ (𝑙𝑏𝑑 + 𝑑) para além da 
secção considerada (ver Fig. 3.2) 
𝑏𝑤 Menor largura da secção transversal na área tracionada [mm] 
𝑉𝑅𝑑,𝑐 Em [N] 
 
 
Fig. 3.2 – Definição de Asl (adaptado EC2) 






= 𝜌𝑤,𝑚𝑖𝑛 ∙ 𝑏𝑤 ∙ sin 𝛼 (3.8) 
 
O valor de 𝜌𝑤,𝑚𝑖𝑛 é o resultado da expressão: 





𝐴𝑠𝑤 Área da secção transversal das armaduras de esforço transverso 
𝑠 Espaçamento dos estribos 
𝛼 Ângulo formado pela armadura de esforço transverso com o eixo da viga 
𝑓𝑐𝑘 Em [MPa] 
𝑓𝑠𝑦𝑘 Em [MPa] 
 




∙ 𝑧 ∙ 𝑓𝑦𝑤𝑑 ∙ cot 𝜃 (3.10) 
 
𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥 =
𝛼𝑐𝑤 ∙ 𝑏𝑤 ∙ 𝑧 ∙ 𝜈1 ∙ 𝑓𝑐𝑑
cot 𝜃 + tan𝜃
 (3.11) 
em que: 
𝐴𝑠𝑤 Área da secção transversal das armaduras de esforço transverso 
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𝑠 Espaçamento dos estribos 
𝑧 Braço do binário das forças interiores. Utiliza-se o valor aproximado de 𝑧 = 0,9𝑑 
𝑓𝑦𝑤𝑑 Valor de cálculo da tensão de cedência das armaduras de esforço transverso 
𝜈1 Coeficiente de redução da resistência do betão fendilhado por esforço transverso. O seu 
valor recomendado é 𝜈1 = 𝜈 = 0,6 ∙ (1 − 𝑓𝑐𝑘/250). 
𝛼𝑐𝑤 Coeficiente que tem em conta o estado de tensão no banzo comprimido. Se 𝑁𝐸𝑑 = 0 ou é 
de tração, o valor é 1. 
𝜃 Ângulo formado pela escora comprimida de betão e o eixo da viga. O valor de cot 𝜃 deve 
estar limitado entre 1 e 2,5. 
 
Nas lajes, normalmente procura-se fazer o seu dimensionamento de modo a que não seja necessário 
colocar armadura de esforço transverso dada a dificuldade da sua montagem. 
 
3.2.1.3. Punçoamento 
O punçoamento é um tipo de rotura de uma laje ou de uma fundação, que pode resultar de uma carga 
concentrada ou de uma reação aplicada a uma área relativamente pequena (𝐴𝑙𝑜𝑎𝑑). A rotura por 
punçoamento é uma rotura frágil, e embora o colapso seja local, pode provocar uma rotura progressiva 
e levar ao colapso total da estrutura, uma vez que a falta de apoio aumenta os esforços transmitidos aos 
apoios próximos. 
O modelo de cálculo para a verificação de segurança em relação ao punçoamento em ELU é o 
representado na Fig. 3.3. 
 
Fig. 3.3 – Modelo para a verificação do punçoamento em ELU (adaptado do EC2) 
 
A resistência ao punçoamento deve ser verificada na face do pilar e no primeiro perímetro de controlo 
𝑢1. No caso de ser necessária armadura de punçoamento, deve determinar-se o contorno, 𝑢𝑜𝑢𝑡,𝑒𝑓, a partir 
do qual não é necessária a armadura. 
O primeiro perímetro de controlo, 𝑢1, é determinado a uma distância 2𝑑 da área carregada, traçado de 
forma a minimizar o seu comprimento, tal como representado na Fig. 3.4. 
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Fig. 3.4 – Primeiros perímetros de controlo típicos em torno de áreas carregadas (adaptado EC2) 
Nos pilares de bordo ou de canto, o perímetro de controlo deverá ser considerado tal como representado 
na Fig. 3.5, desde que isto leve a um perímetro inferior ao perímetro considerado para os pilares 
interiores. 
 
Fig. 3.5 – Primeiros perímetros de controlo para áreas carregadas junto a um bordo livre ou a um canto 
(adaptado EC2) 
 
A verificação da resistência ao punçoamento implica garantir, em primeiro lugar, se o valor máximo da 
tensão de punçoamento não é excedido, isto é: 
𝑣𝐸𝑑 ≤ 𝑣𝑅𝑑,𝑚á𝑥 (3.12) 
em que: 
𝑣𝑅𝑑,𝑚á𝑥 Valor de cálculo da resistência máxima ao punçoamento, ao longo da secção de controlo 
considerada 
 
Quanto à armadura de punçoamento, esta não é necessária se: 
𝑣𝐸𝑑 ≤ 𝑣𝑅𝑑,𝑐 (3.13) 
em que: 
𝑣𝑅𝑑,𝑐 Valor de cálculo da resistência ao punçoamento de uma laje sem armadura de 
punçoamento, ao longo da secção de controlo considerada 
 
No caso de 𝑣𝐸𝑑 ≥ 𝑣𝑅𝑑,𝑐, deve adotar-se uma armadura de punçoamento. 
O valor da tensão de punçoamento é calculado de acordo com a seguinte expressão: 
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em que: 
𝑑 Altura útil média da laje, que poderá ser considerada igual a  (𝑑𝑦 + 𝑑𝑧)/2, sendo 𝑑𝑦 e 𝑑𝑧 as 
alturas úteis da armadura nas duas direções ortogonais 
𝑢𝑖 Perímetro de controlo considerado 
 
O valor de 𝛽 é determinado de acordo com: 








𝑢1 Perímetro do primeiro perímetro de controlo 
𝑘 Coeficiente dependente da relação entre as dimensões do pilar 𝑐1 e 𝑐2 ;  o  seu  valor  é  função  
da proporção do momento não equilibrado transmitido por forças de corte não uniformes e por 
flexão e torção (ver Quadro 3.1) 
𝑊1 Corresponde a uma distribuição de tensões tangenciais, como representado na Fig. 3.6, e é 
função do perímetro do primeiro perímetro de controlo 𝑢1 
 
Quadro 3.1 – Valores de k para áreas carregadas retangulares (adaptado EC2) 
𝑐1/𝑐2 ≤ 0,5 1,0 2,0 ≥ 3,0 
𝑘 0,45 0,60 0,70 0,80 
 
 
Fig. 3.6 – Distribuição das tensões tangenciais devidas a um momento não equilibrado na ligação entre uma laje 
e um pilar interior (adaptado EC2) 
 





+ 𝑐1 ∙ 𝑐2 + 4 ∙ 𝑐2 ∙ 𝑑 + 16 ∙ 𝑑
2 + 2 ∙ 𝜋 ∙ 𝑑 ∙ 𝑐1 (3.16) 
em que: 
𝑐1 Dimensão do pilar paralela à excentricidade da carga 
𝑐2 Dimensão do pilar perpendicular à excentricidade da carga 
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Aproximadamente, o valor de 𝛽, no caso de um pilar retangular interior em que a carga é excêntrica em 
relação aos dois eixos, pode ser obtido por: 












𝑒𝑦 e 𝑒𝑧 Excentricidades 𝑀𝐸𝑑/𝑉𝐸𝑑 segundo os eixos 𝑦 e 𝑧, respectivamente. 𝑒𝑦 corresponde ao 
momento em torno do eixo 𝑧 e 𝑒𝑧 ao de um momento em torno do eixo 𝑦 
𝑏𝑧 e 𝑏𝑦 Dimensões do perímetro de controlo 
 
Quando o pilar é de bordo ou de canto, e a excentricidade na direção perpendicular ao bordo da laje 
(resultante de um momento em torno de um eixo paralelo ao bordo da laje) é dirigida para o interior e 
não há excentricidade na direção paralela ao bordo, poderá considerar-se o esforço de punçoamento 
uniformemente distribuído ao longo do perímetro de controlo 𝑢1∗, como representado na Fig. 3.7. 
 
Fig. 3.7 – Perímetro do primeiro perímetro de controlo reduzido u1* (adaptado EC2) 
 








∙ 𝑒𝑝𝑎𝑟 (3.18) 
em que: 
𝑢1 Perímetro do primeiro perímetro de controlo (ver Fig. 3.5) 
𝑢1∗ Perímetro do primeiro perímetro de controlo reduzido (ver Fig. 3.7) 
𝑒𝑝𝑎𝑟 Excentricidade na direção paralela ao bordo da laje resultante de um momento em torno de 
um eixo perpendicular ao bordo da laje 
𝑘 Determinado através do Quadro 3.1 com a relação 𝑐1/𝑐2 substituída por 𝑐1/2 ∙ 𝑐2 
𝑊1 Calculado para o perímetro do primeiro perímetro de controlo 𝑢1 
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+ 𝑐1 ∙ 𝑐2 + 4 ∙ 𝑐1 ∙ 𝑑 + 8 ∙ 𝑑
2 + 𝜋 ∙ 𝑑 ∙ 𝑐2 (3.19) 
 
O valor de 𝑣𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥, valor de cálculo da resistência máxima ao punçoamento é obtido de acordo com a 
expressão: 
𝑣𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥 = 0,5 ∙ 𝜈 ∙ 𝑓𝑐𝑑 (3.20) 
onde:  





Este valor não deverá ser excedido pela tensão de punçoamento, 𝑣𝐸𝑑, calculada de acordo com (3.14) 








𝑝𝑒𝑟í𝑚𝑒𝑡𝑟𝑜 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑡𝑟𝑜𝑙𝑜 𝑑𝑜 𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟 (𝑚𝑚)        para um pilar interior
𝑐2 + 3𝑑 ≤ 𝑐2 + 2 ∙ 𝑐1 (𝑚𝑚)                                para um pilar de bordo




O valor de cálculo da resistência ao punçoamento, 𝑣𝑅𝑑,𝑐, [MPa] é determinado de acordo com: 
𝑣𝑅𝑑,𝑐 = 𝐶𝑅𝑑,𝑐 ∙ 𝑘 ∙ (100 ∙ 𝜌𝑙 ∙ 𝑓𝑐𝑘)







𝑘 = 1 + √
200
𝑑
≤ 2,0 ; 𝑑 em mm 
 
𝜌𝑙 = √𝜌𝑙𝑦 ∙ 𝜌𝑙𝑧 ≤ 0,02 
 






𝑓𝑐𝑘 Em MPa 
𝜌𝑙𝑦 e 𝜌𝑙𝑧 Referem-se às armaduras de tração aderentes nas direções 𝑦 e 𝑧, respetivamente. Os 
valores de 𝜌𝑙𝑦 e 𝜌𝑙𝑧 deverão ser calculados como os valores médios numa largura de laje 
igual à largura do pilar acrescida de 3𝑑 para cada lado. 
Estudo de Edifícios de Betão Armado com Diferentes Soluções Estruturais dos Pavimentos 
 – Avaliação de Custos e Desempenho 
 
 19 
Quando comparado o valor de 𝑣𝑅𝑑,𝑐, com o valor de 𝑣𝐸𝑑, calculada de acordo com (3.14) no perímetro 
𝑢𝑖 = 𝑢1, se 𝑣𝐸𝑑 ≤ 𝑣𝑅𝑑,𝑐 não é necessária armadura de punçoamento, caso contrário, ou seja, se 
𝑣𝐸𝑑 > 𝑣𝑅𝑑,𝑐, é necessária armadura de punçoamento que é calculada através da expressão: 
𝑣𝑅𝑑,𝑐𝑠 = 0,75 ∙ 𝑣𝑅𝑑,𝑐 + 1,5 ∙
𝑑
𝑠𝑟
∙ 𝐴𝑠𝑤 ∙ 𝑓𝑦𝑤𝑑,𝑒𝑓 ∙ (
1
𝑢1 ∙ 𝑑
) ∙ sin𝛼 (3.25) 
em que: 
𝐴𝑠𝑤 Área de um perímetro de armaduras de punçoamento em torno de um pilar [mm
2] 
𝑠𝑟 Espaçamento radial dos perímetros de armaduras de punçoamento [mm] 
𝑓𝑦𝑤𝑑,𝑒𝑓 Valor de cálculo da tensão efetiva de cedência das armaduras de punçoamento, obtida 
por 𝑓𝑦𝑤𝑑,𝑒𝑓 = 250 + 0,25 ∙ 𝑑 ≤  𝑓𝑦𝑤𝑑 [MPa] 
𝑑 Média das alturas úteis nas direções ortogonais [mm] 
𝛼 Ângulo entre as armaduras de punçoamento e o plano da laje 
 
O perímetro de controlo para o qual não é necessária armadura de punçoamento, 𝑢𝑜𝑢𝑡 ou 𝑢𝑜𝑢𝑡,𝑒𝑓, deverá 
cumprir as exigências representadas na Fig. 3.8, e é calculado de acordo com a expressão: 






Fig. 3.8 – Perímetros de controlo para pilares interiores (adaptado EC2) 
 
3.2.2. ESTADOS LIMITE DE SERVIÇO 
Referem-se ao funcionamento da estrutura ou dos seus elementos estruturais em condições normais de 
utilização, ao conforto das pessoas e ao aspeto da construção.  
Segundo o EC2, existem três estados limites de serviço correntes: 
 Limitação das tensões 
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 Controlo da fendilhação 
 Controlo da deformação 
Num estado limite de utilização deve verificar-se que: 
𝐸𝑑 ≤ 𝐶𝑑 (3.27) 
em que: 
𝐸𝑑 Valor de cálculo do efeito das ações especificadas no critério de utilização, determinado com 
base na combinação em causa 
𝐶𝑑 Valor de cálculo correspondente ao valor limite do critério de utilização 
 
As combinações de ações a ter em conta no estado limite de utilização são: 
 Combinação característica 




 Combinação frequente 




 Combinação quase-permanente 




𝐸 Efeito de uma ação 
𝐺𝑘,𝑗 Valor característico da ação permanente j 
𝑃 Valor representativo de uma ação de pré-esforço (ver as EN 1992 a EN 1996 e EN 1998 a 
EN 1999) 
𝑄𝑘,1 Valor característico da ação variável de base da combinação 1 
𝑄𝑘,𝑖 Valor característico da ação variável acompanhante i 
𝜓0,𝑖 Coeficiente para a determinação do valor de combinação de uma ação variável i 
𝜓1,𝑖 Coeficiente para a determinação do valor frequente de uma ação variável i 
𝜓2,𝑖 Coeficiente para a determinação do valor quase-permanente de uma ação variável i 
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3.2.2.1. Limitação das Tensões 
A formação de fendas longitudinais, a micro-fendilhação e níveis de fluência elevados, são problemas 
que podem afetar o funcionamento da estrutura, e por isso, deve limitar-se a tensão de compressão no 
betão. 
Deve limitar-se a tensão de compressão ao valor de 0,6 ∙ 𝑓𝑐𝑘, para a combinação característica, de forma 
a evitar a formação de fendas longitudinais. 
No caso de a tensão no betão exceder o valor de 0,45 ∙ 𝑓𝑐𝑘, para as combinações quase permanentes, 
deve-se considerar a fluência não linear. 
Nas armaduras, a tensão de tração deve ser limitada para evitar as deformações não elásticas, assim 
como níveis de fendilhação ou deformação inaceitáveis, para tal, a tensão nas armaduras na combinação 
característica deve ser menor que 0,8 ∙ 𝑓𝑦𝑘. Caso a tensão na armadura seja devida a uma deformação 
imposta, a tensão nas armaduras deve estar limitada a 1,0 ∙ 𝑓𝑦𝑘, e nos casos em que existe armadura de 
pré-esforço, o limite para as tensões é de 0,75 ∙ 𝑓𝑝𝑘. 
 
3.2.2.2. Controlo da Fendilhação 
A fendilhação é um fenómeno que pode prejudicar o funcionamento, a durabilidade e o aspeto de uma 
estrutura. Neste sentido, a segurança em estado limite de fendilhação fica garantida quando: 
𝑤𝑘 ≤ 𝑤𝑚𝑎𝑥 (3.31) 
em que: 
𝑤𝑘 Largura das fendas do elemento calculada 
𝑤𝑚𝑎𝑥 Abertura máxima de fendas permitida 
 
Os valores de 𝑤𝑚𝑎𝑥 de acordo com o EC2, são influenciados com a classe de exposição do elemento, e 
estão representados no Quadro 3.2: 
Quadro 3.2 – Valores recomendados de ωmax (mm) [3] 
Classes de 
Exposição 
Elementos de betão armado e elementos 
de betão pré-esforçado com armaduras 
não aderentes 
Elementos de betão pré-
esforçado com armaduras 
aderentes 
Combinação de ações quase-permanente Combinação de ações frequentes 
X0, XC1 0,4(1) 0,2 
XC2, XC3, XC4 0,3 0,2(2) 
XD1, XD2, XS1, 
XS2, XS3 
0,3 Descompressão 
NOTA 1: Para as classes de exposição X0 e XC1, a largura de fendas não tem influência sobre a durabilidade e este limite 
é estabelecido para dar em geral um aspeto aceitável. Na ausência de especificações no que respeita ao aspeto, este limite 
poderá ser reduzido. 
NOTA 2: Para estas classes de exposição deverá verificar-se, ainda, a descompressão para a combinação quase-
permanente de ações. 
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O valor de 𝑤𝑘 é obtido através da seguinte expressão: 
𝑤𝑘 = 𝑠𝑟,𝑚𝑎𝑥 ∙ (𝜀𝑠𝑚 − 𝜀𝑐𝑚) (3.32) 
em que: 
𝑠𝑟,𝑚𝑎𝑥 Distância máxima entre fendas; 
𝜀𝑠𝑚 Extensão média da armadura para a combinação de ações considerada, incluindo o efeito 
das deformações impostas e considerando a contribuição do betão tracionado. Considera-
se apenas a extensão de tração que ocorre para além do estado de extensão nula do betão 
no mesmo nível; 
𝜀𝑐𝑚 Extensão média no betão entre fendas. 
 
O valor de (𝜀𝑠𝑚 − 𝜀𝑐𝑚) é obtido através da expressão: 
(𝜀𝑠𝑚 − 𝜀𝑐𝑚) =
𝜎𝑠 − 𝑘𝑡 ∙
𝑓𝑐𝑡,𝑒𝑓𝑓
𝜌𝑝,𝑒𝑓𝑓








𝜎𝑠 Tensão na armadura de tração admitindo a secção fendilhada. Para elementos pré-
esforçados por pré-tensão, 𝜎𝑠 poderá ser substituído pela variação  𝛥𝜎𝑝  de tensões nas 
armaduras de pré-esforço a partir do estado de extensão nula do betão no mesmo nível; 
𝛼𝑒 Relação 𝐸𝑠 𝐸𝑐𝑚⁄  
𝜌𝑝,𝑒𝑓𝑓 Relação 𝐴𝑠 𝐴𝑐,𝑒𝑓𝑓⁄  
𝐴𝑐,𝑒𝑓𝑓 Área da secção efetiva de betão tracionado envolvente da armadura 
𝑘𝑡 Coeficiente função da duração do carregamento. Toma o valor de 0,6 para ações de curta 
duração e de 0,4 para ações de longa duração 
 
Para determinação do valor de 𝐴𝑐,𝑒𝑓𝑓 é necessário determinar o valor de ℎ𝑐,𝑒𝑓, em que ℎ𝑐,𝑒𝑓 é o menor 
dos valores 2,5 ∙ (ℎ − 𝑑), (ℎ − 𝑥)/3 ou ℎ/2. 
Já o valor de 𝑠𝑟,𝑚𝑎𝑥 é obtido através da expressão (3.83) quando a distância entre eixos das 
armaduras aderentes localizadas na zona tracionada é pequena (espaçamento ≤ 5 ∙ (𝑐 + 𝜙 2⁄ )), e 
pela expressão (3.35) quando o espaçamento é ≥ 5 ∙ (𝑐 + 𝜙 2⁄ ) 
𝑠𝑟,𝑚𝑎𝑥 = 3,4 ∙ 𝑐 +
𝑘1 ∙ 𝑘2 ∙ 0,425 ∙ 𝜙
𝜌𝑝,𝑒𝑓𝑓
 (3.34) 
𝑠𝑟,𝑚𝑎𝑥 = 1,3 ∙ (ℎ − 𝑥) (3.35) 
em que: 
𝑐 Recobrimento das armaduras longitudinais; 
𝑘1 Coeficiente que tem em conta as propriedades de aderência das armaduras aderentes. Toma 
o valor de 0,8 para varões de alta aderência e 1,6 para armaduras com uma superfície 
relativamente lisa; 
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𝑘2 Coeficiente que tem em conta a distribuição das extensões. Toma o valor de 0,5 para flexão 
e 1,0 para a tração simples. Nos casos de tração excêntrica ou para zonas localizadas, deverão 
utilizar-se valores intermédios de 𝑘2; 
ℎ Altura total da secção transversal; 
𝑥 Posição do eixo neutro 
 
3.2.2.3. Controlo da Deformação 
Tal como a formação de fendas, a deformação de um elemento também pode afetar o correto 
funcionamento da estrutura e o seu aspeto. Por isso mesmo, o EC2 estabelece limites apropriados tendo 
em conta diferentes casos estudados.  
Nos casos mais correntes não é necessário efetuar o cálculo explícito das flechas, sendo o controlo da 
deformação efetuado a partir da limitação da relação vão/altura. O cálculo explícito será necessário no 
caso dos elementos não respeitarem esses limites, ou nos casos em que é conveniente outros limites que 
não os considerados nos métodos simplificados. 
De modo a respeitar o aspeto e as condições de utilização da estrutura, a flecha calculada das vigas, lajes 
ou consolas devem estar limitadas a 𝑣ã𝑜/250, quando sujeitas a ações quase-permanentes. Para evitar 
danos em elementos adjacentes à estrutura o limite da flecha, para ações quase-permanentes, é de 
𝑣ã𝑜/500. 
O valor limite da relação vão/altura pode ser obtido pelas expressões (3.29) e (3.30), multiplicando o 
valor obtido pelos coeficientes de correção 𝐾𝜎𝑠, 𝐾𝑇 e 𝐾𝑙 
𝑙
𝑑
= 𝐾 ∙ [11 + 1,5 ∙ √𝑓𝑐𝑘  ∙
𝜌0
𝜌
















∙ √𝑓𝑐𝑘 ∙ √
𝜌′
𝜌
] se 𝜌 > 𝜌0 (3.37) 
em que: 
𝐾 Coeficiente que tem em conta os diferentes sistemas estruturais (ver Quadro 3.3) 
𝜌0 Taxa de armadura de referência = 10−3 ∙ √𝑓𝑐𝑘 
𝜌 Taxa de armaduras de tração necessária a meio vão (ou no apoio no caso de consolas) para 
equilibrar o momento devido às ações de cálculo 
𝜌′ Taxa de armaduras de compressão necessária a meio vão (ou no apoio no caso de consolas) 
para equilibrar o momento devido às ações de cálculo; 
𝑓𝑐𝑘 Em MPa 
𝐾𝜎𝑠 Correção do valor da tensão na armadura. Toma o valor de 310 𝜎𝑠⁄  
𝜎𝑠 Tensão de tração no aço a meio vão (ou no apoio no caso de consolas) para as ações de cálculo 
no estado limite de utilização 
𝐾𝑇 Toma o valor de 0,8 no caso das secções em T com uma relação entre a largura do banzo e a 
largura da alma superior a 3 
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𝐾𝑙 Toma o valor de 7 𝑙𝑒𝑓𝑓⁄ , no caso de vigas e de lajes (com excepção de lajes fungiformes), 
com vãos superiores a 7m. No caso de lajes fungiformes, para vãos  superiores a 8,5m, toma 
o valor de 8,5 𝑙𝑒𝑓𝑓⁄  
𝑙𝑒𝑓𝑓 Vão efetivo do elemento 
 
Quadro 3.3 – Valores básicos da relação vão/altura útil para elementos de betão armado sem esforço normal de 
compressão [3] 








𝜌 = 0,5% 
Viga simplesmente apoiada, laje simplesmente 
apoiada armada numa ou em duas direções 
1,0 14 20 
Vão extremo de uma viga contínua ou de uma laje 
contínua armada numa direção ou de uma laje armada 
em duas direções contínua ao longo do lado maior 
1,3 18 26 
Vão interior de uma viga ou de uma laje armada numa 
ou em duas direções 
1,5 20 30 
Laje sem vigas apoiada sobre pilares (laje fungiforme) 
(em relação ao maior vão) 
1,2 17 24 
Consola 0,4 6 8 
Nota 1: Em geral, os valores indicados são conservativos, e o cálculo poderá frequentemente revelar que é possível utilizar 
elementos mais esbeltos. 
Nota 2: Para  lajes  armadas  em  duas  direções,  a  verificação  deverá  ser efetuada  em  relação  ao  menor  vão. Para  
lajes fungiformes deverá considerar-se o maior vão. 
Nota 3: Os limites indicados para lajes fungiformes correspondem, para a flecha a meio vão, a uma limitação menos 
exigente do que a de vão/250. A experiência demonstrou que estes limites são satisfatórios. 
 
3.3. COEFICIENTES PARCIAIS DE SEGURANÇA 
3.3.1. COEFICIENTES PARCIAIS RELATIVOS ÀS AÇÕES 
Os esforços atuantes de cálculo são obtidos através da combinação fundamental de ações e com base 
nos coeficientes de segurança dispostos no EC0 tendo em conta se as ações são favoráveis ou 
desfavoráveis no caso em estudo: 
 










Desf. Fav. Desf. Fav. Desf. Fav. 
STR 1,35 1,0 1,0 1,5 0 1,5 0 
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3.3.2. COEFICIENTES PARCIAIS RELATIVOS AO BETÃO E AÇO 
Os valores destes coeficientes estão definido no EC2, e apresentam-se no Quadro 3.5: 
 
Quadro 3.5 – Coeficientes parciais dos materiais 
Situações de projeto: Persistentes e transitórias 
Material Betão (𝛾𝑐) Aço (𝛾𝑠) 
Estado Limite Último 1,5 1,15 
Estado Limite de Serviço 1,0 1,0 
 
3.3.3. COEFICIENTES DE REDUÇÃO 
O valor dos coeficientes de redução 𝜓 dispostos no EC0 usados nas várias combinações de ações 
apresenta-se no quadro seguinte, para as ações mais correntes: 
 
Quadro 3.6 – Valores recomentados dos coeficientes ψ 
Ação 𝜓0 𝜓1 𝜓2 




















Coberturas: Categoria H 0,0 0,0 0,0 
Ação do vento em edifícios 0,6 0,2 0,0 
Temperatura 0,6 0,5 0,0 
 
3.4. AÇÕES 
Quando se pretende efetuar o dimensionamento de um edifício é necessário caracterizar, quantificar e 
combinar as ações a que o mesmo está sujeito.  
 
3.4.1. CLASSIFICAÇÃO DAS AÇÕES 
De acordo com o Eurocódigo 0 [7] as ações, conforme a sua variação no tempo devem ser classificadas 
como: 
 Ações Permanentes (G), como, por exemplo, o peso próprio das estruturas, dos 
equipamentos fixos e dos pavimentos rodoviários, e as ações indiretas causadas por 
retração e assentamentos diferenciais; 
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 Ações Variáveis (Q), como, por exemplo as sobrecargas nos pavimentos, vigas e 
coberturas dos edifícios, a ação do vento ou a ação da neve; 
 Ações de Acidente (A), como, por exemplo, explosões ou choque provocado por veículos. 
As ações devem ainda ser classificadas de acordo com: 
 a sua origem, como diretas (peso próprio, sobrecarga) ou indiretas (variações de 
temperatura, assentamentos diferenciais ou sismos); 
 a sua variação no espaço, como fixas (peso próprio) ou livres (sobrecargas); 
 a sua natureza e/ou com a resposta estrutural, como estáticas (peso próprio, sobrecarga) ou 
dinâmicas (sismos) 
Os subcapítulos que se seguem têm como objetivo abordar a definição das ações verticais, ação do vento 
e ação sísmica.  
 
3.5. AÇÕES VERTICAIS 
A ação do peso próprio da estrutura (ação permanente e fixa) considera a contribuição de todos os 
elementos constituintes da construção, a estrutura, os elementos não estruturais, os equipamentos fixos, 
o peso das terras, entre outros. Os valores desta ação são calculados com base nas dimensões nominais 
e nos valores característicos dos pesos volúmicos correspondentes aos materiais, e representada como 
uma ação linear ou uniformemente distribuída, conforme o caso. 
As sobrecargas (ações variáveis livres) resultam da ocupação do edifício, e contam com as influências 
inerentes à utilização normal das pessoas, do mobiliário e objetos móveis, devendo ainda se ter em conta 
a possibilidade de circulação de veículos, ou eventos raros previsíveis. O Eurocódigo 1 [8] define o 
valor das sobrecargas, quer de uma carga uniformemente distribuída (𝑞𝑘) quer de uma carga concentrada 
(𝑄𝑘) (Quadro 3.8) de acordo com as categorias de utilização (Quadro 3.7). 
 
Quadro 3.7 – Categorias de utilização [8] 




Salas em edifícios de habitação; quartos e enfermarias de 
hospitais; quartos de hotéis, cozinhas e lavabos 
B Escritórios  
C 




categorias A, B e D) 
C1: Zonas com mesas, etc.; por exemplo, em escolas, 
cafés, restaurantes, salões de jantar, salas de leitura, 
receções.                                                                            
C2: Zonas com assentos fixos; por exemplo, em igrejas, 
teatros ou cinemas, salas de conferências, salas de 
reuniões, salas de espera.                                                                                  
C3: Zonas sem obstáculos para a movimentação de 
pessoas; por exemplo, em museus, salas de exposição, 
etc. e acessos de edifícios públicos e administrativos, 
hotéis, hospitais, e em átrios de entrada de estações de 
comboio.                                                                           
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C4: Zonas em que são possíveis atividades físicas; por 
exemplo, salões de dança, ginásios, palcos.                                 
C5: Zonas de possível acolhimento de multidões; por 
exemplo, edifícios para eventos públicos, tais como salas 
de concertos, salas para atividades desportivas incluindo 
bancadas, terraços e zonas de acesso; plataformas 
ferroviárias. 
D Atividades comerciais 
D1: Zonas de lojas em geral                                                                
D2: Zonas de grandes armazéns     
 
Quadro 3.8 – Valores da sobrecarga em pavimentos, varandas e escadas de edifícios [8] 










     C1 
     C2 
     C3 
     C4 
     C5 
Categoria D 
     D1 

























Varandas Ver a Nota 1 Ver a Nota 3 
Escadas Ver a Nota 2 Ver a Nota 3 
Nota 1: Deve adotar-se uma sobrecarga uniformemente distribuída idêntica à do pavimento adjacente, com um mínimo de 
5,0 kN/m2 numa faixa de 1 m de largura adjacente ao parapeito. 
Nota 2: Deve adotar-se uma sobrecarga uniformemente distribuída idêntica à do pavimento adjacente, com um mínimo de 
3,0 kN/m2 
Nota 3: Deve adotar-se uma sobrecarga concentrada idêntica à do pavimento adjacente. 
 
Para as coberturas, no EC1-1-1 estão definidas três categorias distintas: categoria H, relativa a coberturas 
não acessíveis (exceto para operações de manutenção e reparação), categoria I, coberturas acessíveis 
com utilizações definidas nas categorias A a D, e categoria K, coberturas acessíveis para utilizações 
especiais (como por exemplo aterragem de helicópteros). Para a categoria I, as ações são as indicadas 
na Quadro 3.8 para os pavimentos, e para a categoria H são os valores apresentados na Quadro 3.9. 
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Categoria H 0,4 1,0 
 
3.6. AÇÃO DO VENTO 
Segundo o EC1-1-1-4 [9], a ação do vento é uma ação que varia em função do tempo e atua diretamente, 
na forma de pressões, sobre superfícies das construções. A sua intensidade depende essencialmente da 
localização geográfica da estrutura, de obstruções nas suas imediações, da orografia do local e da 
geometria e propriedades dinâmicas do edifício. 
O EC1-1-1-4 refere que esta ação deve ser classificada como uma ação variável fixa, com a cobertura 
regulamentar do EC0. Os valores resultantes da quantificação desta ação são valores característicos, 
definidos com base em valores de referência da velocidade do vento ou da pressão dinâmica, com uma 
probabilidade anual de serem excedidos de 0,02, o que equivale a um período médio de retorno igual a 
50 anos. 
 
3.6.1. ZONAMENTO DO TERRITÓRIO 
Para efeitos da determinação da velocidade do vento, o país é dividido em duas zonas:  
   Zona A – a generalidade do território, exceto as regiões pertencentes à zona B.  
   Zona B – os arquipélagos dos Açores e da Madeira e as regiões do continente situadas 
numa faixa costeira com 5Km de largura ou altitudes superiores a 600m. 
A cada uma destas zonas corresponde um valor básico da velocidade de referência do vento vb,0 , 
conforme indicado no seguinte quadro: 
 
Quadro 3.10 – Valor básico da velocidade de referência do vento 




3.6.2. RUGOSIDADE AERODINÂMICA DO TERRENO 
A variação da velocidade do vento depende da presença de obstruções no local que afetam o escoamento 
do ar. O EC1-1-1-4 especifica quatro categorias de terreno em termos de rugosidade aerodinâmica, a 
que correspondem valores de dois parâmetros utilizados na quantificação do perfil de velocidades do 
vento: o parâmetro 𝑧0, designado como comprimento de rugosidade, e o parâmetro 𝑧𝑚𝑖𝑛, que é a altura 
mínima na qual se admite que abaixo desse valor a velocidade do vento é constante. 
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Quadro 3.11 – Categorias e parâmetros do terreno 
Categoria do terreno 𝑧0 [𝑚] 𝑧𝑚𝑖𝑛 [𝑚] 
I- Zona costeira exposta aos ventos do mar 0,005 1 
II- 
Zona de vegetação rasteira, tal como erva, e obstáculos isolados 
(árvores, edifícios) com separações entre si de, pelo menos, 20 




Zona com uma cobertura regular de vegetação ou edifícios, ou com 
obstáculos isolados com separações entre si de, no máximo, 20 





Zona na qual pelo menos 15% da superfície está coberta por 




3.6.3. VELOCIDADE DO VENTO 
O EC1-1-1-4 refere a velocidade do vento como uma componente média e uma componente flutuante. 
A velocidade média do vento 𝑣𝑚 depende do regime local de ventos, da variação do vento em função 
da altura, determinada a partir da rugosidade do terreno e da orografia. A componente flutuante, 
representada pelo parâmetro 𝑣𝑏 (valor de referência da velocidade do vento), é caracterizada pela 
intensidade de turbulência. 
O valor de referência da velocidade do vento 𝑣𝑏 determina-se através da seguinte expressão: 
𝑣𝑏 = 𝑐𝑑𝑖𝑟 ∙ 𝑐𝑠𝑒𝑎𝑠𝑜𝑛 ∙ 𝑣𝑏,0 (3.38) 
em que: 
𝑐𝑑𝑖𝑟 Coeficiente relacionado com a direção do vento (Anexo Nacional recomenda valor 
unitário) 
𝑐𝑠𝑒𝑎𝑠𝑜𝑛 Coeficiente de sazonalidade (o Anexo Nacional recomenda valor unitário) 
 
A velocidade média do vento em função da altura 𝑧 acima do terreno, 𝑣𝑚(𝑧), é determinada a partir do 
valor de referência da velocidade do vento 𝑣𝑏 a partir da seguinte expressão: 
𝑣𝑚(𝑧) = 𝑐𝑟(𝑧) ∙ 𝑐0(𝑧) ∙ 𝑣𝑏 (3.39) 
em que: 
𝑐𝑟(𝑧) Coeficiente de rugosidade 
𝑐0(𝑧) Coeficiente de orografia (em casos correntes é tomado com valor unitário) 
 
O coeficiente de rugosidade 𝑐𝑟(𝑧) é determinado da seguinte forma: 
𝑐𝑟(𝑧) = {
𝑘𝑟 ∙ ln (
𝑧
𝑧0
)        para 𝑧𝑚𝑖𝑛 ≤ 𝑧 ≤ 𝑧𝑚𝑎𝑥
𝑐𝑟 ∙ (𝑧𝑚𝑖𝑛)       para 𝑧 ≤ 𝑧𝑚𝑖𝑛                
 (3.40) 
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em que: 
𝑧0 Comprimento de rugosidade 
𝑘𝑟 Coeficiente de terreno dependente do comprimento de rugosidade 𝑧0 
𝑧𝑚𝑖𝑛 Altura mínima, definida no Quadro 3.11 
𝑧𝑚𝑎𝑥 A ser considerado igual a 200 m 
 
O valor de 𝑘𝑟 é calculado através de: 







𝑧0,𝐼𝐼 Definido no Quadro 3.11, para a zona II, com valor de 0,05 
 
3.6.4. PRESSÃO DINÂMICA 
A pressão dinâmica de pico à altura 𝑧, 𝑞𝑝(𝑧), resulta da velocidade média e das flutuações de curta 
duração de velocidade do vento, e determina-se através da seguinte expressão: 
𝑞𝑝(𝑧) = (1 + 7 ∙ 𝐼𝑣(𝑧)) ∙
1
2
∙ 𝜌 ∙ 𝑣𝑚
2 (𝑧) (3.42) 
em que: 
𝜌 Massa volúmica do ar, a qual depende da altitude, da temperatura e da pressão atmosférica 
previstas para a região durante situações de vento intenso. O valor recomendado é de 1,25 
kg/m 
𝐼𝑣(𝑧) Intensidade de turbulência 
 









𝑐0(𝑧) ∙ ln (𝑧 𝑧0⁄ )
       para 𝑧𝑚𝑖𝑛 ≤ 𝑧 ≤ 𝑧𝑚𝑎𝑥
𝐼𝑣(𝑧𝑚𝑖𝑛)                        para 𝑧 < 𝑧𝑚𝑖𝑛
 (3.43) 
em que: 
𝑘𝐼 Coeficiente de turbulência. O Anexo Nacional recomenda o valor de 1,0 
 
A pressão dinâmica de pico à altura 𝑞𝑝(𝑧) também pode ser calculada através da seguinte expressão: 
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∙ 𝜌 ∙ 𝑣𝑏
2 
em que: 
𝑐𝑒(𝑧) Coeficiente de exposição 
𝑞𝑏 Pressão dinâmica de referência 
 
Usando como valor dos parâmetros 𝑐𝑑𝑖𝑟, 𝑐𝑠𝑒𝑎𝑠𝑜𝑛 e 𝑐0(𝑧), o recomendado para situações correntes (valor 
unitário), e combinando as expressões (3.40), (3.41), (3.43), (3.44) e (3.45) , é possível deduzir a 
seguinte expressão para a determinação do valor do coeficiente de exposição 𝑐𝑒(𝑧): 
𝑐𝑒(𝑧) = (1 +
7
𝑙𝑛(𝑧 𝑧0⁄ )












Pode representar-se assim o coeficiente de exposição 𝑐𝑒(𝑧) em função da altura acima do solo e da 
categoria de terreno, conforme a figura seguinte: 
 
Fig. 3.9 – Representação do coeficiente de exposição ce(z) 
 
3.6.5. PRESSÃO EXERCIDA PELO VENTO EM SUPERFÍCIES 
A pressão exercida pelo vento nas superfícies exteriores 𝑤𝑒, é obtida através da seguinte expressão: 
𝑤𝑒 = 𝑞𝑝(𝑧𝑒) ∙ 𝑐𝑝𝑒 (3.47) 
em que: 
𝑞𝑝(𝑧𝑒) Pressão dinâmica de pico 
𝑧𝑒 Altura de referência para a pressão exterior 
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A pressão exercida pelo vento nas superfícies interiores 𝑤𝑖, é o produto da pressão dinâmica de pico  
𝑞𝑝(𝑧𝑒) pelo coeficiente de pressão para a pressão exterior 𝑐𝑝𝑒, sendo que a pressão resultante, por 
exemplo numa parede, é dada pela diferença das pressões interior e exterior nas faces da parede. Uma 
pressão exercida contra a superfície é considerada positiva, ao passo que uma sucção, atuando com um 
sentido que se afasta da superfície, é considerada negativa. 
Segundo o EC1-1-1-4, os coeficientes de pressão exterior 𝑐𝑝𝑒 aplicáveis a edifícios e a partes de edifícios 
dependem das dimensões da superfície carregada A, sendo esta a área da construção de que resulta a 
ação do vento na secção a ser calculada. Os coeficientes de pressão exterior são fornecidos para 
superfícies carregadas A de 1m2 e de 10m2 nos quadros relativos às configurações de edifícios 
adequadas, sendo representados, respetivamente, por 𝑐𝑝𝑒,1, coeficientes locais, e por 𝑐𝑝𝑒,10, coeficientes 
globais. Para o cálculo da estrutura global resistente de edifícios, devem usados os valores de 𝑐𝑝𝑒,10 
Os valores recomendados dos coeficientes globais de pressão exterior 𝑐𝑝𝑒,10 para paredes verticais de 
edifícios de planta retangular estão representados no seguinte quadro: 
 
Quadro 3.12 – Valores de cpe,10 para paredes verticais de edifícios de planta retangular 
Zona D E 
ℎ/𝑑 𝑐𝑝𝑒,10 𝑐𝑝𝑒,10 
5 0,8 -0,7 
1 0,8 -0,5 
≤0,25 0,7 -0,3 
em que: 
ℎ Altura do edifício 
𝑑 Profundidade  da  construção  (comprimento  da  superfície  paralela  à  direção  do  vento) 
D Zona correspondente à parede de barlavento 
E Zona correspondente à parede de sotavento 
 
 
Fig. 3.10 – Zonas de barlavento e sotavento em paredes verticais (adaptado de EC1-1-1-4) 
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O EC1-1-1-4 define alturas de referência 𝑧𝑒, com as quais define perfis de pressão dinâmica para as 
paredes verticais dos edifícios de planta retangular. Para paredes de barlavento (zona D), estas alturas 
de referência estão representadas na Fig. 3.11 para os três casos seguintes:  
 um edifício cuja altura ℎ é inferior a b deverá ser considerado como tendo uma única parte;  
 no caso de um edifício cuja altura ℎ é superior a 𝑏 mas inferior a 2𝑏, poderá considerar-se 
que o edifício é constituído por duas partes, compreendendo: uma parte inferior que se 
prolonga na vertical, a partir do solo, até uma altura igual a 𝑏, e uma parte superior 
constituída pelo restante;  
 no caso de um edifício cuja altura ℎ é superior a 2𝑏, poderá considerar-se que o edifício é 
constituído por diversas partes, compreendendo: uma parte inferior que se prolonga na 
vertical, a partir do solo, até uma altura igual a 𝑏; uma parte superior que se estende, desde 
o topo, numa altura igual a 𝑏; e uma zona intermédia, entre as partes superior e inferior, 
que poderá ser dividida em faixas horizontais com uma altura ℎ𝑠𝑡𝑟𝑖𝑝, conforme é 
representado na Fig. 3.11. 
 
Fig. 3.11 – Altura de referência ze em função de h e b, e correspondente perfil de pressão dinâmica (adaptado de 
EC1-1-1-4) 
 
Relativamente à distribuição da pressão dinâmica ao longo da parede de sotavento (zona E), o Anexo 
Nacional recomenda que o procedimento recomendado consiste em tomar como altura de referência a 
altura do edifício. A pressão resultante pode assim ser calculada somando as pressões do perfil de 
Estudo de Edifícios de Betão Armado com Diferentes Soluções Estruturais dos Pavimentos 
 – Avaliação de Custos e Desempenho 
 
34   
pressão na parede de barlavento, com a respetiva forma dependendo da relação ℎ/𝑏 como representado 
na figura anterior, com um perfil de retangular na parede de sotavento. 
 
3.6.6. FORÇAS EXERCIDAS PELO VENTO 
O EC1-1-1-4 refere que as forças exercidas pelo vento sobre o conjunto da construção ou sobre um seu 
componente devem ser determinadas recorrendo a coeficientes de força ou recorrendo a coeficientes de 
pressão nas superfícies. Os coeficientes de força já incluem todos os efeitos relevantes, incluindo forças 
de atrito, enquanto que os coeficientes de pressão são constituídos por várias componentes. Para aos 
edifícios, a forma de quantificar as forças exercidas pelo vento sobre as estruturas recorre aos 
coeficientes de pressão. 
A força exercida pelo vento 𝐹𝑤, sobre uma construção ou um elemento de construção poderá ser 
determinada por soma vetorial das forças 𝐹𝑤,𝑒, 𝐹𝑤,𝑖 e 𝐹𝑓𝑟, calculadas a partir das pressões exteriores e 
interiores utilizando as expressões (3.48) e (3.49) e as forças de atrito, resultantes do atrito do vento 
paralelamente às superfícies exteriores, calculadas utilizando a expressão (3.50). 
 Forças exteriores: 





 Forças interiores: 





 Forças de atrito: 
𝐹𝑓𝑟 = 𝑐𝑓𝑟 ∙ 𝑞𝑝(𝑧𝑒) ∙ 𝐴𝑓𝑟 (3.50) 
em que: 
𝑐𝑠𝑐𝑑 Coeficiente estrutural 
𝑤𝑒 Pressão exterior na superfície individual à altura 𝑧𝑒 
𝑤𝑖 Pressão interior na superfície individual à altura 𝑧𝑖 
𝐴𝑟𝑒𝑓 Área de referência da superfície individual 
𝑐𝑓𝑟 Coeficiente de atrito 
𝐴𝑓𝑟 Área de superfície exterior paralela ao vento 
 
Os efeitos do atrito do vento sobre as superfícies podem ser ignorados quando a área total de todas as 
superfícies paralelas, ou pouco inclinadas, em relação ao vento é igual ou inferior a 4 vezes a área total 
de todas as superfícies exteriores perpendiculares ao vento, nos lados de barlavento e de sotavento. 
Segundo o EC1-1-1-4, o coeficiente estrutural 𝑐𝑠𝑐𝑑 deve ter em conta o efeito nas ações do vento da não 
simultaneidade na ocorrência das pressões de pico sobre a superfície (𝑐𝑠) em conjunto com o efeito das 
vibrações da estrutura devidas à turbulência (𝑐𝑑). O valor de 𝑐𝑠𝑐𝑑 pode ser considerado unitário para o 
Estudo de Edifícios de Betão Armado com Diferentes Soluções Estruturais dos Pavimentos 
 – Avaliação de Custos e Desempenho 
 
 35 
caso de edifícios de altura inferior a 15m e edifícios de estrutura porticada que contenham paredes 
resistentes e cuja altura seja inferior a 100m e a 4 vezes a dimensão do edifício na direção do vento. 
 
3.7. EFEITOS GLOBAIS DE SEGUNDA ORDEM 
Segundo o EC2, o efeitos de segunda ordem têm que ser considerados nos casos em que seja provável 
afetarem significativamente a estabilidade global da estrutura ou de ser atingido nas secções críticas o 
estado limite último. Estes efeitos podem ser desprezados se representarem menos de 10% dos efeitos 
de primeira ordem correspondentes. 
O Anexo Nacional (Anexo H) apresenta o procedimento para avaliar os efeitos de segunda ordem em 
estruturas com elementos de contraventamento que tenham deformações globais por corte e/ou rotações 
de extremidade significativas. 
 
3.7.1. CRITÉRIOS PARA IGNORAR OS EFEITOS GLOBAIS DE SEGUNDA ORDEM NAS ESTRUTURAS 
Para um sistema de contraventamento sem deformações significativas de esforço transverso (por 
exemplo, paredes estruturais sem aberturas), os efeitos globais de segunda ordem podem ser ignorados 
se: 
𝐹𝑉,𝐸𝑑 ≤ 0,1 ∙ 𝐹𝑉,𝐵𝐵 (3.51) 
em que: 
𝐹𝑉,𝐸𝑑 Carga vertical total (nos elementos contraventados e nos de contraventamento) 
𝐹𝑉,𝐵𝐵 Carga global nominal de encurvadura para a flexão global 
 






𝜉 Coeficiente dependente do número de pisos, da variação da rigidez, da rigidez do 
encastramento na base e da distribuição das cargas 
Σ𝐸𝐼 Soma dos fatores de rigidez de flexão dos elementos de contraventamento na direção 
considerada, incluindo eventuais efeitos da fendilhação 
𝐿 Altura total do edifício acima do nível da secção de encastramento 
 
Na ausência de uma avaliação mais rigorosa da rigidez, poderá utilizar-se a seguinte expressão para um 
elemento de contraventamento fendilhado: 
𝐸𝐼 ≈ 0,4 ∙ 𝐸𝑐𝑑 ∙ 𝐼𝑐 (3.53) 
em que: 
𝐸𝑐𝑑 Valor de cálculo do módulo de elasticidade do betão (𝐸𝑐𝑑 = 𝐸𝑐𝑚 𝛾𝑐𝐸⁄ ) (𝛾𝑐𝐸 = 1,2) 
𝐼𝑐 Momento de inércia do elemento de contraventamento 
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Se, no estado limite último, a secção transversal do elemento não está fendilhada, o valor 0,4 na 
expressão anterior deverá ser substituído por 0,8. 
Nos casos em que os elementos de contraventamento tiverem uma rigidez constante ao longo da altura 
e a carga vertical total aumentar da mesma quantidade por piso, 𝜉 pode ser considerado igual a: 





1 + 0,7 ∙ 𝑘
 (3.54) 
em que: 
𝑛𝑠 Número de pisos 
𝑘 Flexibilidade relativa da secção de encastramento 
 









𝜃 Rotação para o momento fletor M 
𝐸𝐼 Rigidez avaliada de acordo com o referido anteriormente 
𝐿 Altura total do elemento de contraventamento 
 
Para 𝑘 = 0, ou seja, encastramento perfeito, as expressões (3.51) a (3.54) podem ser combinadas 
obtendo-se a expressão: 








𝑘1 coeficiente com valor recomendado de 0,31 (que resulta de 0,1⋅0,4⋅7,8 ≈ 0,31). Caso for 
demonstrado que, em estado limite último, os elementos de contraventamento não estão 
fendilhados, o coeficiente 𝑘1 pode tomar o valor de 0,62. 
 
No entanto, a expressão (3.56(3.56) só é válida se forem satisfeitas todas as condições seguintes: 
 a instabilidade à torção não é condicionante (estrutura razoavelmente simétrica) 
 as deformações globais por corte são desprezáveis 
 os elementos de contraventamento estão fixos rigidamente à base (rotações desprezáveis) 
 a rigidez dos elementos de contraventamento é razoavelmente constante ao longo da altura 
 a carga vertical total aumenta aproximadamente a mesma quantidade por piso 
Para sistemas de contraventamento com deformações significativas de esforço transverso, o 
procedimento é idêntico, neste caso considerando a rigidez global de esforço transverso. 
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3.7.2. CÁLCULO DOS EFEITOS GLOBAIS DE SEGUNDA ORDEM 
Se condição anterior de dispensa de efeitos de segunda ordem não for verificada, o Anexo H do EC2 
apresenta um procedimento para definir os efeitos de segunda ordem sobre os elementos de 
contraventamento, baseado no método da rigidez nominal. Os efeitos globais de segunda ordem poderão 









𝐹𝐻,0𝐸𝑑 Força horizontal de primeira ordem devida ao vento, às imperfeições, etc 
𝐹𝑉,𝐸𝑑 Carga vertical total nos elementos contraventados e de contraventamento 
𝐹𝑉,𝐵 Carga global nominal de encurvadura. Pode ser determinado de acordo com (3.52) se as 
deformações globais de esforço transverso forem desprezáveis. 
 
o que equivale a majorar todas as forças horizontais provenientes de efeitos de primeira ordem por um 









em que 𝐹𝑉,𝐸𝑑 e 𝐹𝑉,𝐵𝐵 são definidos por (3.51). 
 
3.8. AÇÃO SÍSMICA 
Na parte 1 do Eurocódigo 8 (EC8) [10] estão definidas as regras e disposições obrigatórias aplicadas ao 
projeto de edifícios em regiões sísmicas. Este regulamento entrará em vigor em Portugal para substituir 
o regulamento de segurança e ações RSA, e tem como principais objetivos garantir a segurança das 
vidas humanas, limitar os danos nas estruturas e garantir a operacionalidade das estruturas de proteção 
civil.  
De entre os vários métodos existentes para a abordagem da ação sísmica, o método de referência do EC8 
é a análise modal por espectro de resposta, utilizando um modelo elástico linear da estrutura e o espectro 
de cálculo. 
 
3.8.1. IDENTIFICAÇÃO DOS TIPOS DE TERRENO 
O efeito que os sismos têm sobre as estruturas é influenciado de acordo com o tipo de solo sobre o qual 
esta assenta. O EC8 define, para território nacional, cinco tipos principais de terreno (A, B, C, D e E) e 
dois tipos de terrenos especiais (S1 e S2), que são descritos por perfis estratigráficos e pelos parâmetros 
caracterizadores das condições geotécnicas. 
No Quadro 3.13 apresenta-se a classificação dos tipos de solos de fundação. 
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Quadro 3.13 – Tipos de Terreno [10] 
Tipo de 
terreno 




(pancadas/ 30 cm) 
𝑐𝑢 (kPa) 
A 
Rocha ou outra formação geológica de 
tipo rochoso, que inclua, no máximo, 5m 
de material mais fraco à superfície 
> 800 - - 
B 
Depósitos de areia muito compacta, de 
seixo (cascalho) ou de argila muito rija, 
com uma espessura de, pelo menos, 
várias dezenas de metros, caracterizados 
por um aumento gradual das propriedades 
mecânicas com a profundidade 
360 – 800 > 50 > 250 
C 
Depósitos profundos de areia compacta 
ou medianamente compacta, de seixo 
(cascalho) ou de argila rija com uma 
espessura entre várias dezenas e muitas 
centenas de metros 
180 – 360 15 – 50 70 – 250 
D 
Depósitos de solos não coesivos de 
compacidade baixa a média (com ou sem 
alguns estratos de solos coesivos moles) 
ou de solos predominantemente coesivos 
de consistência mole a dura 
< 180 < 15 < 70 
E 
Perfil de solo com um estrato aluvionar 
superficial com valores de v s  do tipo C 
ou D e uma espessura entre cerca de 5 m 
e 20 m, situado sobre um estrato mais 
rígido com 𝑣𝑠> 800 m/s 
   
S1 
Depósitos constituídos ou contendo um 
estrato com pelo menos 10 m de 
espessura de argilas ou siltes moles com 
um elevado índice de plasticidade (PI  >  
40) e um elevado teor de água 
<100 
(indicativo) 
- 10 – 20 
S2 
Depósitos de solos com potencial de 
liquefação, de argilas sensíveis ou 
qualquer outro perfil de terreno não 
incluído nos tipos A – E ou S 1   
   
em que: 
𝑣𝑠,30 Velocidade média das ondas de corte nos 30m superficiais do perfil do solo em m/s 
𝑁𝑆𝑃𝑇 Número de pancadas do ensaio SPT (Standard Penetration Test) 
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𝑐𝑢 Coesão não drenada do solo em kPa 
 
3.8.2. ZONAS SÍSMICAS 
No Anexo Nacional do EC8 estão previsto dois tipos de ações sísmicas: a ação sísmica do tipo 1 (sismos 
afastados) e ação sísmica do tipo 2 (sismos próximos). Para Portugal Continental devem ser 
consideradas os dois tipos de ação sísmica (Fig. 3.12), no arquipélago da Madeira apenas é necessário 
considerar a ação sísmica do tipo 1, e no arquipélago dos Açores apenas a ação sísmica do tipo 2.  
 
Fig. 3.12 – Zonamento Sísmico em Portugal Continental [10] 
 
Consoante o tipo de ação sísmica, o país encontra-se ainda dividido em diferentes zonas sísmicas, 
dependendo da sismicidade do local onde, por definição, a sismicidade em cada zona é constante e 
caracterizada pelo valor de referência da aceleração máxima na base num terreno tipo A (𝑎𝑔,𝑅 (m/s
2)) 
(Quadro 3.14).  
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Quadro 3.14 – Aceleração máxima de referência ag,R (m/s2) nas várias zonas sísmicas [10] 
Ação sísmica Tipo 1 Ação sísmica Tipo 2 
Zona Sísmica 𝑎𝑔,𝑅 (m/s
2) Zona Sísmica 𝑎𝑔,𝑅 (m/s
2) 
1.1 2,5 2.1 2,5 
1.2 2,0 2.2 2,0 
1.3 1,5 2.3 1,7 
1.4 1,0 2.4 1,1 
1.5 0,6 2.5 0,8 
1.6 0,35 - - 
 
3.8.3. ESPECTROS DE RESPOSTA 
Os espectros de resposta do EC8 pretendem representar as características médias do movimento do 
terreno numa dada região durante a ocorrência de um sismo. O espectro de resposta elástica da 
aceleração à superfície do terreno representa o movimento sísmico num qualquer ponto da superfície do 
terreno.  
De forma a ter em conta a capacidade de dissipação de energia da estrutura devida essencialmente ao 
comportamento dúctil dos seus elementos, pode fazer-se uso de um espectro de resposta, reduzido em 
relação ao espectro de resposta elástica pelo coeficiente de comportamento 𝑞, designado por “espectro 
de cálculo” (Fig. 3.13). 
Para as componentes horizontais da ação sísmica, o espectro de cálculo 𝑆𝑑(𝑇) é definido pelas seguintes 
expressões: 

























] ≥ 𝛽 ∙ 𝑎𝑔 (3.61) 
 






] ≥ 𝛽 ∙ 𝑎𝑔 (3.62) 
em que: 
𝑆𝑑(𝑇) Valor de cálculo da aceleração espectral 
𝑇 Período de vibração de um sistema linear com um grau de liberdade 
𝑎𝑔 Valor de cálculo da aceleração à superfície para um terreno do tipo A 
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𝑇𝐵 Limite inferior do período no patamar de aceleração espectral constante 
𝑇𝐶 Limite superior do período no patamar de aceleração espectral constante 
𝑇𝐷 Valor que define no espectro o início do ramo de deslocamento constante 
𝑆 Coeficiente de solo 
𝛽 Coeficiente correspondente ao limite inferior do espectro de cálculo horizontal. O valor 
recomendado pelo Anexo Nacional é de 0,2. 
𝑞 Coeficiente de comportamento 
 
Fig. 3.13 – Forma do espectro de cálculo 
O valor do coeficiente de solo S depende do tipo de terreno e da localização da estrutura e é calculado 
através da seguinte maneira: 
Quadro 3.15 – Valores do coeficiente S 
 𝑎𝑔 ≤ 1 (𝑚/𝑠
2) 1 ≤ 𝑎𝑔 ≤ 4 (𝑚/𝑠
2)  𝑎𝑔 ≥ 4 (𝑚/𝑠
2)  
𝑆 = 𝑆𝑚𝑎𝑥 𝑆𝑚𝑎𝑥 −
𝑆𝑚𝑎𝑥−1
3
∙ (𝑎𝑔 − 1)  1,0 
 
Os valores dos períodos 𝑇𝐵, 𝑇𝐶, 𝑇𝐷 e do parâmetro 𝑆𝑚𝑎𝑥 estão definidos no Anexo Nacional e dependem 
do tipo da ação sísmica e do tipo de terreno. 
Quadro 3.16 – Valores dos parâmetros TB, TC, TD e Smax 
Tipo de 
terreno 
Ação sísmica Tipo 1 Ação sísmica Tipo 2 
𝑆𝑚𝑎𝑥 𝑇𝐵(𝑠)  𝑇𝐶(𝑠) 𝑇𝐷(𝑠) 𝑆𝑚𝑎𝑥  𝑇𝐵(𝑠)  𝑇𝐶(𝑠) 𝑇𝐷(𝑠) 
A 1,0 0,1 0,6 2,0 1,0 0,1 0,25 2,0 
B 1,35 0,1 0,6 2,0 1,35 0,1 0,25 2,0 
C 1,6 0,1 0,6 2,0 1,6 0,1 0,25 2,0 
D 2,0 0,1 0,8 2,0 2,0 0,1 0,3 2,0 
E 1,8 0,1 0,6 2,0 1,8 0,1 0,25 2,0 
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O valor do parâmetro 𝑎𝑔 obtém-se a partir da seguinte expressão: 
𝑎𝑔 = 𝛾I ∙ 𝑎𝑔𝑅 (3.63) 
em que: 
𝛾I Coeficiente de importância 
𝑎𝑔𝑅 Valor de referência da aceleração máxima na base num terreno do tipo A 
 
Dependendo da gravidade das consequências em caso de colapso, o Anexo Nacional do EC8 classifica 
as estruturas nas seguintes classes de importância: 
 





Ação sísmica Tipo 2 
Continente Açores 
I 0,65 0,75 0,85 
II 1,00 1,00 1,00 
III 1,45 1,25 1,15 
IV 1,95 1,50 1,35 
 
3.8.4 COEFICIENTES DE COMPORTAMENTO 
No dimensionamento de uma estrutura face à ação sísmica, pode tirar-se partido do efeito benéfico da 
dissipação de energia nas estruturas dúcteis, que permite fazer um dimensionamento da estrutura para 
forças sísmicas menores das que seriam obtidas no caso da consideração de um comportamento linear 
elástico da estrutura. O EC8 tem isto em conta através do coeficiente de comportamento q, que é uma 
aproximação da razão entre as forças sísmicas a que a estrutura ficaria sujeita se a sua resposta fosse 
completamente elástica, e as forças sísmicas que poderão ser adotadas no projeto, com um modelo de 
análise elástica convencional, que continuem a assegurar uma resposta satisfatória da estrutura. Este 
coeficiente depende principalmente do sistema estrutural e da classe de ductilidade da estrutura. 
 
3.8.4.1. Classes de Ductilidade 
Para edifícios de betão armado, o EC8 define 3 de classes de ductilidade, dependendo da capacidade de 
dissipação de energia das estruturas: 
 DCL (classe de ductilidade baixa) 
 DCM (classe de ductilidade média) 
 DCH (classe de ductilidade alta) 
A classe DCL é recomendada para estruturas em zonas de baixa sismicidade, nas quais o seu 
dimensionamento é feito considerando apenas os requisitos presentes no EC2, obtendo-se estruturas 
mais rígidas mas com uma realização dos pormenores mais simples. O coeficiente de comportamento 
considerado para estas estruturas tem um valor pouco maior que a unidade, apenas para atender à sobre-
resistência resultante no seu dimensionamento. 
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As classes DCM e DCH apresentam uma grande capacidade de dissipação de energia, em especial a 
classe DCH. No dimensionamento deste tipo de estruturas é importante que se assegure o 
comportamento dúctil da estrutura de modo a que não haja roturas frágeis nos seus elementos. O efeito 
de ductilidade global é garantido através da formação de rótulas plásticas em determinados locais da 
estrutura. O dimensionamento dos elementos estruturais é feito atendendo ao EC8, no geral com maiores 
exigências regulamentares e pormenorização mais complexa comparativamente ao EC2. 
Para todas as classes de ductilidade, o EC8 apresenta restrições quanto aos materiais a utilizar. 
 
3.8.4.2. Sistemas Estruturais 
O EC8 preconiza que os edifícios de betão armado devem ser classificados num dos seguintes tipos de 
estrutura consoante o seu comportamento sob as ações sísmicas horizontais: 
 Sistema porticado – sistema estrutural no qual a resistência, tanto às ações verticais como 
às laterais, é principalmente assegurada por pórticos espaciais cuja resistência à força de 
corte na base do edifício é superior a 65 % da resistência total à força de corte de todo o 
sistema estrutural. 
 Sistema misto pórtico-parede – sistema estrutural na qual os pórticos espaciais resistem 
principalmente às ações verticais e a resistência às ações horizontais é garantida em parte 
pelo sistema porticado, e em parte pelas paredes, acopladas ou não. 
 Sistema de paredes dúcteis – sistema estrutural em que as paredes, acopladas ou não, 
garantem essencialmente a resistência às ações verticais e laterais. 
 Sistema de paredes de betão fracamente armado – sistema estrutural que devido às suas 
grandes dimensões, ou à falta de encastramento na base, ou à ligação a paredes de grandes 
dimensões transversais, impedem a formação de rótulas plásticas na base. 
 Sistema de pêndulo invertido – sistema estrutural em que pelo menos 50% da massa total 
do edifício está no terço superior da altura da estrutura ou no qual a dissipação de energia 
se encontra na base de um único elemento do edifício. 
 Sistema torsionalmente flexível – sistema misto pórtico-parede ou sistema de paredes que 
não apresentam uma rigidez mínima à torção. 
À exceção do sistema torsionalmente flexível, o coeficiente de comportamento deve ser determinado 
para cada direção, consoante o sistema estrutural. 
O valor do coeficiente de comportamento 𝑞 é calculado pela expressão seguinte: 
𝑞 = 𝑞0 ∙ 𝑘𝑤 ≥ 1,5 (3.64) 
em que: 
𝑞0 Valor básico do coeficiente de comportamento, função do tipo do sistema estrutural e da sua 
regularidade em altura 
𝑘𝑤 Coeficiente que reflete o modo de rotura predominante nos sistemas estruturais de paredes 
 
O valor do coeficiente 𝑘𝑤  situa-se entre 0,5 (correspondente a sistemas muito compactos de paredes), e 
1 (correspondente a sistemas porticados ou sistemas mistos equivalentes a pórticos). 
Para sistemas de paredes, sistemas equivalentes a paredes e sistemas torsionalmente flexíveis, o valor 
do 𝑘𝑤 é determinado da seguinte forma: 
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0,5 ≤ 𝑘𝑤 = 
1 + 𝛼0
3
≤ 1 (3.65) 
em que: 
𝛼0 Esbelteza predominante das paredes do sistema estrutural 
 
Se as esbeltezas ℎ𝑤𝑖 / 𝑙𝑤𝑖 de todas as paredes i de um sistema estrutural não diferirem 






ℎ𝑤𝑖  Altura da parede i 
𝑙𝑤𝑖 Comprimento da secção da parede i 
 
Para os edifícios regulares em altura, os valores básicos de 𝑞0 para os vários tipos de estrutura estão 
representados no seguinte quadro: 
 
Quadro 3.18 – Valor básico do coeficiente de comportamento q0 
Sistema Estrutural DCM DCH 
Pórticos, Sistema misto e Paredes acopladas 3,0 ∙ 𝛼𝑢 𝛼1⁄  4,5 ∙ 𝛼𝑢 𝛼1⁄  
Sistema de paredes não acopladas 3,0 4,0 ∙ 𝛼𝑢 𝛼1⁄  
Sistemas torsionalmente flexíveis 2,0 3,0 
Sistemas de pêndulo invertido 1,5 2,0 
em que: 
𝛼𝑢 Fator a multiplicar a ação sísmica horizontal de cálculo para que se formem rótulas plásticas 
num número de secções suficientes que permitam desenvolver a instabilidade global da 
estrutura, mantendo-se todas as outras ações de projeto constantes. Este valor pode ser 
determinado a partir de uma análise estática não linear (pushover). 
𝛼1 Fator a multiplicar à ação sísmica horizontal de projeto para que se atinja a resistência à 
flexão em qualquer elemento da estrutura, mantendo-se todas as outras ações de projeto 
constantes. 
𝛼𝑢 𝛼1⁄  Representa a relação entre a força que provoca a formação de um mecanismo de colapso da 
estrutura e a força para que se atinja pela primeira vez a resistência à flexão em qualquer 
elemento da estrutura. 
 
Para sistemas não regulares em altura, o valor de 𝑞0  deve ser reduzido de 20%. 
De acordo com o EC8, se o fator de majoração 𝛼𝑢 𝛼1⁄  não tiver sido avaliado de forma explícita, poderão 
utilizar-se os seguintes valores aproximados de 𝛼𝑢 𝛼1⁄  para os edifícios regulares em planta: 
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Quadro 3.19 – Valores do coeficiente de majoração, αu/α1 para os sistemas estruturais 
Tipo de Sistema Estrutural 𝛼𝑢 𝛼1⁄  
Sistemas porticados ou sistemas mistos equivalentes a pórticos: 
     Edifício de um só piso 
     Edifícios de vários pisos, pórticos com um só tramo 






Sistemas de paredes ou sistemas mistos equivalentes a paredes: 
     Sistemas de paredes unicamente com duas paredes não acopladas em cada direção 
horizontal 
     Outros sistemas de paredes não acopladas 







Este quociente está limitado superiormente a 1,5. 
Para edifícios não regulares em planta, o valor aproximado de 𝛼𝑢 𝛼1⁄  que poderá ser utilizado é igual à 
média de 1,0 e o valor determinado pelo quadro anterior. 
 
3.9. ANÁLISE SÍSMICA DE EDIFÍCIOS 
Na conceção das estruturas dos edifícios, o EC8 refere os seguintes princípios básicos: 
 Simplicidade da estrutura 
 Uniformidade, simetria e redundância estrutural 
 Resistência e rigidez adequadas em duas direções principais de translação 
 Resistência e rigidez de torção global 
 Comportamento de diafragma rígido 
 Fundações adequadas 
Estes princípios servem para assegurar que os edifícios tenham um bom comportamento quando sujeitos 
à ação sísmica e são de particular importância em regiões com maior atividade sísmica. 
O EC8 apresenta vários métodos para o tratamento da análise sísmica no dimensionamento dos edifícios 
que podem ser usados dependendo das características das estruturas, nomeadamente a regularidade em 
planta e em altura. Estes métodos baseiam-se em análises lineares elásticas fazendo uso do coeficiente 
de comportamento para ter em conta o comportamento não linear das estruturas sujeitas à ação sísmica. 
Com o acesso a programas de cálculo de estruturas avançados como o SAP2000 [11], tornou-se comum 
recorrer a análises modais e ao uso de modelos estruturais espaciais, que permitem uma análise mais 
rigorosa comparativamente a análises por forças laterais e o uso de modelos planares. 
O método de referência do EC8 é a análise modal por espectro de resposta, utilizando um modelo 
elástico linear da estrutura e o espectro de cálculo.  
Embora a análise modal recorrendo a modelo espacial não esteja sujeita a restrições das características 
de regularidade em planta e em altura, o coeficiente de comportamento está. 
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3.9.1. CRITÉRIOS DE REGULARIDADE EM PLANTA 
Segundo o EC8, para que um edifício seja classificado como regular em planta, deve satisfazer as 
seguintes condições: 
 No que se refere à rigidez lateral e à distribuição de massas, a estrutura do edifício deve ser 
aproximadamente simétrica em planta em relação a dois eixos ortogonais. 
 A configuração em planta deve ser compacta, isto é, deve ser delimitada, em cada piso, por 
uma linha poligonal convexa. Se existirem recuos em relação a essa linha (ângulos 
reentrantes ou bordos recuados), poderá considerar-se que existe regularidade em planta se 
esses recuos não afetarem a rigidez do piso no plano e se, para cada um deles, a área entre 
o contorno do piso e a linha poligonal convexa que o envolve não é superior a 5 % da área 
do piso. 
 A rigidez dos pisos no plano deve ser suficientemente grande em relação à rigidez lateral 
dos elementos estruturais verticais, para que a deformação do piso tenha um efeito reduzido 
na distribuição das forças entre os elementos. Assim, as formas L, C, H, I e X em planta 
deverão ser cuidadosamente examinadas, em particular no que diz respeito à rigidez dos 
ramos laterais salientes, que deverá ser comparável à da parte central, de forma a satisfazer 
a condição de diafragma rígido.  
 A esbelteza 𝜆 = 𝐿𝑚𝑎𝑥/𝐿𝑚𝑖𝑛  do edifício em planta não deve ser superior a 4, em que 𝐿𝑚𝑎𝑥 
e 𝐿𝑚𝑖𝑛 são, respetivamente, a maior e a menor dimensão em planta do edifício, medidas 
em direções ortogonais. 
A cada nível e para cada direção de cálculo 𝑥 e 𝑦, a excentricidade estrutural e o e o raio de torção 
𝑟 devem verificar as duas condições seguintes, expressas para a direção de cálculo 𝑦: 
𝑒0𝑋 ≤ 0,30 ∙ 𝑟𝑥 (3.67) 
𝑟𝑥 ≥ 𝑙𝑠 (3.68) 
em que: 
𝑒0𝑋 Distância entre o centro de rigidez e o centro de gravidade, medida segundo a direção 𝑥, 
perpendicular à direção de cálculo considerada 
𝑟𝑥 Raiz quadrada da relação entre a rigidez de torção e a rigidez lateral na direção 𝑦 (“raio de 
torção”) 
𝑙𝑠 Raio de giração da massa do piso em planta (raiz quadrada da relação entre o momento polar 
de inércia da massa do piso em planta em relação ao centro de gravidade do piso e a massa 
do piso) 
 
Fig. 3.14 – Esquema representativo (CR- Centro Rigidez e CM- Centro de Massa) 
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Os raios de torção segundo 𝑥 e 𝑦 podem ser estimadas pelas seguintes expressões: 
𝑟𝑥 = √








𝑥 e 𝑦 Distância do centro de corte do elemento vertical resistente primário ao centro de rigidez 
do piso 
𝐼𝑥 e 𝐼𝑦 Momento de inércia da secção do elemento vertical resistente primário 
 
Quanto ao raio de giração de massa do piso em planta 𝑙𝑠, se a massa estiver uniformemente distribuída 






𝑎 e 𝑏 Dimensões dos lados do piso em planta 
 
Segundo o EC8, nos edifícios com vários pisos, só são possíveis definições aproximadas do centro de 
rigidez e do raio de torção. Para a classificação da regularidade estrutural em planta e para a análise 
aproximada dos efeitos de torção, é possível uma definição simplificada se forem satisfeitas as duas 
condições seguintes: 
 Todos os sistemas resistentes a ações laterais, tais como núcleos, paredes estruturais ou 
pórticos, são contínuos desde a fundação até ao topo do edifício;  
 As deformações de cada sistema devidas a cargas horizontais não são muito diferentes. Esta 
condição poderá considerar-se satisfeita no caso de sistemas porticados e de sistemas de 
paredes.  Em geral, esta condição não é satisfeita nos sistemas mistos. 
 
3.9.2. CRITÉRIOS DE REGULARIDADE EM ALTURA 
Para que um edifício seja classificado como regular em altura, deve satisfazer as condições seguintes:  
 Todos os elementos resistentes a ações laterais, tais como núcleos, paredes estruturais ou 
pórticos, são contínuos desde a fundação até ao topo do edifício.  
 A rigidez lateral e a massa de cada piso permanecem constantes ou apresentam uma 
redução gradual, sem alterações bruscas, desde a base até ao topo do edifício.  
 Nos edifícios com estrutura porticada, a relação entre a resistência real do piso e a 
resistência requerida pelo cálculo não deverá variar desproporcionadamente entre pisos 
adjacentes.  
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 Quando a construção apresenta recuos aplicam-se as condições esquematizadas na Fig. 
3.15: 
 
Fig. 3.15 – Critérios de regularidade dos edifícios com recuos (adaptado do EC8) 
 
Se não forem satisfeitas as condições para se considerar a estrutura regular em altura, o coeficiente de 
comportamento tem de ser reduzindo em 20%. 
 
3.9.3. ANÁLISE MODAL POR ESPECTRO DE RESPOSTA 
Segundo o EC8, devem ser consideradas as respostas de todos os modos de vibração que contribuam 
significativamente para a resposta global da estrutura. Tal poderá considerar-se satisfeito se for 
cumprido uma das seguintes condições: 
 A que a soma das massas modais efetivas para os modos considerados representa, pelo 
menos, 90 % da massa total da estrutura. 
 Todos os modos com massas modais efetivas superiores a 5 % da massa total são 
considerados 
Caso nenhuma das condições anteriores puderem ser cumpridas, deverá considerar-se numa análise 
espacial um número mínimo 𝑘 de modos que satisfaçam as duas condições seguintes: 
𝑘 ≥ 3 ∙ √𝑛 (3.72) 
𝑇𝑘 ≤ 0,20 ∙ 𝑠 (3.73) 
em que: 
𝑘 Número de modos considerados 
𝑛 Número de pisos acima da fundação ou do nível superior de uma cave rígida 
𝑇𝑘 Período de vibração do modo 𝑘 
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Neste método, para a combinação das respostas modais, o EC8 considera que as respostas de dois modos 
de vibração 𝑖 e 𝑗 (incluindo os modos de translação e de torção) poderão ser consideradas como 
independentes entre si caso os respetivos períodos cumprirem a condição seguinte: 
𝑇𝑗 ≤ 0,9 ∙ 𝑇𝑖 (3.74) 
 
Se forem consideradas independentes entre si, o valor máximo 𝐸𝐸 do efeito de uma ação sísmica poderá 
ser determinado através da combinação quadrática simples (SRSS): 
𝐸𝐸 = √∑𝐸𝐸𝑖
2  (3.75) 
em que: 
𝐸𝐸 Efeito da ação sísmica 
𝐸𝐸𝑖 Valor do efeito da ação sísmica segundo o modo de vibração i 
 
Caso não forem consideradas independentes entre si, devem adotar-se métodos mais rigorosos para a 
combinação dos máximos modais, como a “Combinação Quadrática Completa” (CQC). 
 
3.9.4. COMBINAÇÃO DIRECIONAL DOS EFEITOS DA AÇÃO SÍSMICA 
De acordo com o EC8, deve considerar-se que as componentes horizontais (nas direções 𝑥 e 𝑦) da ação 
sísmica atuam simultaneamente. Uma vez que os efeitos da ação sísmica determinados correspondem a 
valores máximos, estes máximos não ocorrem simultaneamente em ambas as direções. Tendo isto em 
conta, o EC8 refere duas maneiras de combinar as componentes horizontais da ação sísmica. A primeira, 
recorrendo a combinações referidas anteriormente (SRSS,CQC). A segunda, recorrendo a combinações 
lineares de acordo com as seguintes expressões: 
𝐸𝐸𝑑𝑥  "+" 0,30 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑦 (3.76) 
0,30 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑥 "+" 𝐸𝐸𝑑𝑦 (3.77) 
em que: 
"+" Significa “a combinar com” 
𝐸𝐸𝑑𝑥 Representa os esforços devidos à aplicação da ação sísmica segundo o eixo horizontal 
𝑥 escolhido para a estrutura; 
𝐸𝐸𝑑𝑦 Representa os esforços devidos à aplicação da mesma ação sísmica segundo o eixo 
horizontal ortogonal 𝑦 da estrutura. 
 
3.9.5. EFEITOS ACIDENTAIS DE TORÇÃO 
O EC8 refere que para ter em conta a incerteza na localização das massas e na variação espacial do 
movimento sísmico, o centro de massa calculado em cada piso 𝑖 deve ser deslocado, em cada direção, 
em relação à sua posição nominal de uma excentricidade acidental: 
𝑒𝑎𝑖 = ± 0,05 ∙ 𝐿𝑖 (3.78) 
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em que: 
𝑒𝑎𝑖 Excentricidade acidental da massa do piso i em relação à sua localização nominal, aplicada 
na mesma direção em todos os pisos 
𝐿𝑖 Dimensão do piso na direção perpendicular à direção da ação sísmica 
 
3.9.6. DESLOCAMENTOS 
Se for feita uma análise linear usando os espectros de cálculo, os deslocamentos devidos à ação sísmica 
de cálculo, devem ser determinados a partir dos deslocamentos elásticos obtidos da análise, usando a 
expressão: 
𝑑𝑠 = 𝑞𝑑 ∙ 𝑑𝑒 (3.79) 
em que: 
𝑑𝑠 Deslocamento de um ponto do sistema estrutural devido à ação sísmica de cálculo; 
𝑞𝑑 Coeficiente de comportamento em deslocamento, que se admite ser igual a q, salvo indicação 
em contrário; 
𝑑𝑒 Deslocamento do mesmo ponto do sistema estrutural, determinado por uma análise linear 
baseada  no espectro de resposta de cálculo. 
 
O EC8 impõe restrições aos deslocamentos relativos entre pisos dos edifícios, que estão dependentes 
das características não estruturais do edifício. Considera-se satisfeito o requisito de “limitação de danos” 
se os deslocamentos relativos entre pisos 𝑑𝑟, forem limitados de acordo com: 
 edifícios com elementos não estruturais com materiais frágeis ligados à estrutura: 
𝑑𝑟 ∙ 𝜈 ≤ 0,005 ∙ ℎ (3.80) 
 
 edifícios com elementos não estruturais dúcteis: 
𝑑𝑟 ∙ 𝜈 ≤ 0,0075 ∙ ℎ (3.81) 
 
 edifícios com elementos não estruturais fixos para que não interfiram com a deformação 
do edifício, ou sem elementos não estruturais: 
𝑑𝑟 ∙ 𝜈 ≤ 0,010 ∙ ℎ (3.82) 
em que: 
𝑑𝑟 Valor de cálculo do deslocamento relativo entre pisos, avaliado como a diferença entre os 
deslocamentos laterais médios 𝑑𝑠 no topo e na base do piso considerado (obtido com o 
espectro de cálculo) 
ℎ Altura entre pisos 
𝜈 Fator de redução que está associado ao menor período de retorno da ação sísmica associada 
ao requisito de limitação de danos. O Anexo Nacional define para este coeficiente o valor de 
0,4 para a ação sísmica do Tipo 1, e 0,55 para a ação sísmica do Tipo 2. 
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Para edifícios com estruturas adjacentes na mesma propriedade, as colisões devem ser evitadas 






𝑑𝑖,𝐴 𝑒 𝑑𝑖,𝐵 Deslocamentos horizontais máximos ao nível correspondente dos dois edifícios ou 
unidades estruturalmente independentes, calculado de acordo com a expressão (3.79), 
para os cada um dos edifícios A e B adjacentes à junta. 
 
Caso os níveis dos pisos dos edifícios forem os mesmos, esta distância mínima pode ser reduzida por 
um fator igual a 0,7. 
 
3.9.7. ESTADO LIMITE ÚLTIMO E EFEITOS DE 2ª ORDEM 
De acordo com o EC8, considera-se satisfeito o requisito de não ocorrência de colapso (estado limite 
último) na situação sísmica de cálculo quando são cumpridas as seguintes condições relativas a 
resistência, ductilidade, equilíbrio, estabilidade das fundações e juntas sísmicas. 
Em termos de condição de resistência, deve cumprir-se a seguinte condição: 
𝐸𝑑 ≤ 𝑅𝑑 (3.84) 
em que: 
𝐸𝑑 Valor de cálculo do efeito da ação, devido à situação sísmica de cálculo; 
𝑅𝑑 Resistência de cálculo correspondente do elemento em análise. 
 
De modo a satisfazer-se a condição anterior, é necessário ter em conta os efeitos de segunda ordem. 
O EC8 indica que não é necessário considerar os efeitos de segunda ordem (efeitos P-Δ) se a seguinte 
condição for satisfeita em todos os pisos: 
𝜃 =  
𝑃𝑡𝑜𝑡 ∙ 𝑑𝑡
𝑉𝑡𝑜𝑡 ∙ ℎ
 ≤ 0,10 (3.85) 
em que: 
𝜃 coeficiente de sensibilidade ao deslocamento relativo entre pisos; 
𝑃𝑡𝑜𝑡 carga gravítica total devida a todos os pisos acima do piso considerado, incluindo este, na 
situação de projeto sísmica; 
𝑑𝑡 valor de cálculo do deslocamento relativo entre pisos, avaliado como a diferença entre os 
deslocamentos laterais médios 𝑑𝑠 no topo e na base do piso considerado; 
𝑉𝑡𝑜𝑡 força de corte sísmica total no piso considerado; 
ℎ altura entre pisos. 
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Se 0,1 <  𝜃 ≤  0,2, os efeitos de segunda ordem poderão ser avaliados de modo aproximado 
multiplicando os esforços sísmicos por um fator igual a 1/(1 − 𝜃). O valor do coeficiente 𝜃  não deve 
ser superior a 0,3. 
 
3.9.8. MASSAS PRESENTES NA COMBINAÇÃO SÍSMICA 
Para efeitos da quantificação da ação sísmica, as massas devem ser calculadas a partir das ações 
gravíticas presentes na seguinte combinação de ações: 
∑𝐺𝑘,𝑗 " +" ∑𝜓𝐸,𝑖 ∙ 𝑄𝑘,𝑖 (3.86) 
em que: 
𝜓𝐸,𝑖 coeficiente de combinação para a ação variável i que tem em conta a possibilidade das 
cargas 𝑄𝑘,𝑖 não estarem em toda a estrutura durante o sismo, em que  
𝜓𝐸,𝑖 = 𝜑 ∙ 𝜓2,𝑖   
 
𝜑 toma os valores apresentados no Quadro 3.20 
 
Quadro 3.20 – Valores de ϕ para os coeficientes de combinação ΨE,i 




Com ocupações correlacionadas 




Categorias D-F e arquivos - 1 
 
3.9.9. ELEMENTOS SÍSMICOS PRIMÁRIOS E SECUNDÁRIOS 
O EC8 permite diferenciar elementos das estruturas em elementos sísmicos “primários” e “secundários”, 
podendo desprezar-se o contributo dos elementos secundários para a resistência à ação sísmica. Para 
isso, é necessário que a contribuição para a rigidez lateral de todos os elementos secundários não seja 
superior a 15% da de todos os elementos sísmicos primários. 
Não é permitido escolher certos elementos estruturais como elementos sísmicos secundários com o fim 
de alterar a classificação da estrutura de não regular para regular. 
 
3.9.10. MODELAÇÃO ESTRUTURAL 
Segundo o EC8, em edifícios de betão, a rigidez dos elementos resistentes deverá, em geral, ser avaliada 
tendo em conta o efeito da fendilhação. Essa rigidez deverá corresponder ao início da cedência da 
armadura. A não ser que seja efetuada uma análise mais rigorosa dos elementos fendilhados, poderá 
considerar-se que as propriedades de rigidez elástica de flexão e de esforço transverso dos elementos de 
betão e de alvenaria são iguais a metade da rigidez correspondente dos elementos não fendilhados. 
No geral, os pisos poderão ser modelados como diafragmas rígidos no seu plano. 
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3.10. REGRAS ESPECÍFICAS PARA PAREDES (CLASSE DCM) 
O EC8 classifica como parede um elemento vertical em que a relação comprimento/espessura (𝑙𝑤/𝑏𝑤) 
for superior a 4, e faz a distinção entre dois tipos de paredes: 
 paredes dúcteis – paredes que são projetadas e pormenorizadas para dissipar energia numa 
rótula plástica na sua base. 
 paredes de grandes dimensões de betão fracamente armado – caracterizadas por terem um 
comprimento 𝑙𝑤 superior a 4m ou a 2/3 da sua altura ℎ𝑤, o que for menor, em que se prevê 
que tenham um comportamento não elástico limitado em situação sísmica de cálculo. 
As paredes dúcteis podem ser acopladas ou não acopladas, dependendo se estiverem ligadas de modo 
regular por vigas de ductilidade adequada, capaz de reduzir em pelo menos 25% a soma dos momentos 
fletores na base de cada parede em relação aos que seriam obtidos se cada uma funcionasse 
separadamente. 
 
3.10.1. CONDICIONANTES MATERIAIS E GEOMÉTRICAS 
No que respeita aos materiais, o EC8 refere que os elementos sísmicos primários não podem ser 
dimensionados com betão de classe inferior a C16/20, e nas suas zonas críticas deve utilizar-se 
armaduras de aço da classe B ou C. 
Quanto às condicionantes geométricas, a espessura da alma das paredes dúcteis 𝑏𝑤𝑜 deverá satisfazer a 
seguinte expressão: 
𝑏𝑤𝑜 ≥ max{0,15 ; ℎ𝑠 20⁄ } (3.87) 
em que: 
ℎ𝑠 Altura livre do piso, em metros 
 
3.10.2. ESFORÇOS 
O EC8 define um conjunto de regras para a determinação das envolventes de cálculo para os momentos 
fletores para ter em conta as incertezas de análise e dos efeitos dinâmicos pós-elásticos, se não se usar 
um método mais rigoroso. 
Devem ser tidas em conta as incertezas na distribuição de momentos ao longo da altura de paredes 
sísmicas primárias esbeltas (com uma relação altura-comprimento ℎ𝑤/𝑙𝑤 superior a 2,0), aplicando o 
seguinte procedimento simplificado: 
 O diagrama dos valores de cálculo dos momentos fletores ao longo da altura da parede 
deverá ser determinado por uma envolvente do diagrama dos momentos fletores 
proveniente da análise elástica. 
 Esta envolvente é linear, unindo os momentos máximos no topo e base da parede, desde 
que a estrutura não apresente descontinuidades significativas de massa, de rigidez ou de 
resistência ao longo da sua altura. 
 Aplica-se um deslocamento vertical 𝑎𝑙 (tension shift) à envolvente que deve ser consistente 
com a inclinação das escoras considerada na verificação do estado limite último em relação 
ao esforço transverso. 
Este procedimento encontra-se esquematizado na Fig. 3.16 : 
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Fig. 3.16 – Envolvente de cálculo dos momentos fletores em paredes esbeltas: sistemas de parede (esq.) e 
sistemas mistos (dir.) (adaptado do EC8) 
em que: 
a Diagrama dos momentos obtidos da análise 
b Envolvente de cálculo 
𝑎𝑙 Deslocamento vertical (tension shift) 
 
Como o valor do parâmetro 𝑎𝑙 não está definido no EC8, adota-se o valor definido no EC2 (EC2 
9.2.1.3(2)), em que:  𝑎𝑙 = 𝑧 ∙ (𝑐𝑜𝑡𝜃 − 𝑐𝑜𝑡𝛼)/2.   
Para se ter em conta a possibilidade de um aumento dos esforços transversos após plastificação na base 
de uma parede sísmica primária, o EC8 refere que os valores de cálculo dos esforços transversos devem 
ser aumentados em 50 % em relação aos esforços transversos obtidos da análise. 
Nos sistemas mistos contendo paredes esbeltas, para se ter em conta as incertezas relacionadas com os 
efeitos dos modos mais elevados, deverá utilizar-se uma envolvente de cálculo dos esforços transversos 
de acordo com a figura seguinte: 
 
Fig. 3.17 – Envolvente de cálculo dos esforços transversos nas paredes de um sistema misto (adaptado do EC8) 
em que: 
a Diagrama dos esforços transversos obtidos na análise 
b Diagrama dos esforços transversos majorados 
c Envolvente de cálculo 
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A 𝑉𝑝𝑎𝑟𝑒𝑑𝑒,𝑏𝑎𝑠𝑒  (esforço transverso na base da parede)  
B 𝑉𝑝𝑎𝑟𝑒𝑑𝑒,𝑡𝑜𝑝𝑜 ≥ 𝑉𝑝𝑎𝑟𝑒𝑑𝑒,𝑏𝑎𝑠𝑒/2  (esforço transverso no topo da parede) 
 
3.10.3. VERIFICAÇÕES PARA O ELU E DISPOSIÇÕES CONSTRUTIVAS 
É corrente as paredes de contraventamento desenvolverem momentos fletores de grande intensidade 
devido à sua elevada rigidez. A criação núcleos nas extremidades das paredes onde exista uma maior 
concentração de armadura permite aumentar a capacidade resistente à flexão devido ao aumento do 
braço interno, e permite aumentar a capacidade de ductilidade em curvatura devido à redução da 
profundidade da zona comprimida na secção da parede. Estas zonas são designadas por elementos de 
extremidade. 
As condições definidas nos Eurocódigos 2 e 8 relativamente à determinação da armadura vertical a 
colocar nas paredes estão expostas na tabela seguinte: 
 
Quadro 3.21 – Condições relativas à armadura vertical de paredes (EC2 e EC8) 
Parâmetros Condições 
Esforço normal reduzido 𝑣𝑑 ≤ 0,4  (EC8) (3.88) 
 
Armadura longitudinal mínima, geralmente a 
dispor na alma 
𝐴𝑠,𝑣𝑚𝑖𝑛 = 0,002 ∙ 𝐴𝑐  (EC2) (3.89) 
 
Armadura longitudinal máxima 𝐴𝑠,𝑣𝑚𝑎𝑥 = 0,04 ∙ 𝐴𝑐  (EC2) (3.90) 
 
Taxa de armadura longitudinal mínima (E.E.) 𝜌𝑙,𝑚𝑖𝑛 ≥ 0,005  (EC8) (3.91) 
 
Taxa de armadura longitudinal mínima 
(acima da zona crítica) 
𝜌𝑙,𝑚𝑖𝑛 ≥ 0,005 se  
𝜀𝑐 > 0,002   (EC8) 
(3.92) 
 
Distância máxima entre dois varões 
longitudinais na alma da parede 
𝑚𝑖𝑛{400𝑚𝑚; 3 ∙ 𝑒𝑝𝑎𝑟𝑒𝑑𝑒}  (EC2) (3.93) 
 
Distância máxima entre dois varões 




𝜀𝑐 Extensão de compressão do betão 
E.E. Elementos de extremidade 
 
O EC8 refere que a armadura vertical da alma deve ser considerada para a resistência à flexão das 
paredes. 
As secções de paredes mistas constituídas por troços retangulares unidos entre si ou que se intersectam 
(secções em L, T, U, I ou semelhantes) deverão ser consideradas como secções únicas, constituídas por 
uma ou mais almas paralelas ou aproximadamente paralelas à direção do esforço transverso sísmico 
atuante e por um ou mais banzos perpendiculares ou aproximadamente perpendiculares a ele. 
Para o cálculo da resistência à flexão, deverá considerar-se que a largura efetiva do banzo, de um e outro 
lado da alma, se estende para além da face da alma no mínimo de: 
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 o comprimento real do banzo 
 metade da distância a uma alma adjacente da parede 
 25% da altura total da parede acima do nível considerado 
A ductilidade global da estrutura deve ser assegurada dotando os elementos de uma ductilidade local 
adequada para que a estrutura tenha uma boa capacidade de dissipação de energia, isto é, que permita a 
formação de mecanismos dissipativos, rótulas plásticas formadas nas zonas críticas dos elementos da 
estrutura. Isto é possível quando existe uma implementação adequada de armaduras nestas zonas que 
façam com que os elementos cedam à flexão e que tenham grande capacidade de rotação, resistindo à 
rotura por corte. 
O EC8 define as características a atribuir às armaduras transversais, com especial atenção para a 
armadura de confinamento, com as seguintes condições: 
 
Quadro 3.22 – Especificações relativas à armadura transversal em paredes (EC2 e EC8) 
Parâmetros Condições 
Altura da zona crítica ℎ𝑐𝑟 = 𝑚𝑎𝑥{𝑙𝑤; ℎ𝑤 6⁄ }  (EC8) (3.95) 
 
Altura máxima da zona 
crítica 
ℎ𝑐𝑟 ≤ {
2 ∙ 𝑙𝑤                                    
{
ℎ𝑠         para 𝑛 ≤ 6 𝑝𝑖𝑠𝑜𝑠
2 ∙ ℎ𝑠   para 𝑛 ≥ 7 𝑝𝑖𝑠𝑜𝑠
  (EC8) (3.96) 
 
Espaçamento máximo das 
cintas (se 𝐴𝑠𝑙 ≥ 0,02𝐴𝑐) 
𝑠 = min{𝑏𝑤; 300; 15 ∙ 𝑑𝑏𝐿}  (EC2) (3.97) 
 
Espaçamento máximo das 
cintas (se 𝐴𝑠𝑙 ≥ 0,02𝐴𝑐  e a 
distância à laje ≤ 4𝑏𝑤) 
𝑠 = 0,6 ∙ min{𝑏𝑤; 300; 15 ∙ 𝑑𝑏𝐿}  (EC2) (3.98) 
 
Espaçamento máximo das 
cintas (zona crítica do E.E.) 
𝑠 = min {
𝑏𝑜
2
; 175; 8 ∙ 𝑑𝑏𝐿}  (EC8) (3.99) 
 
Número mínimo de cintas 4 𝑚2⁄ de parede (3.100) 
 
Garantia de ductilidade (zona 
crítica dos E.E.) 







Posição do eixo neutro 𝑥𝑢 = (𝜈𝑑 +𝜔𝑣) ∙
𝑙𝑤∙𝑏𝑐
𝑏𝑜
   (EC8) (3.102) 
 
Valor mínimo de 𝜔𝑤𝑑  
 
0,08   (EC8) (3.103) 
Diâmetro mínimo dos 
estribos (zona crítica dos 
E.E.) 
6 𝑚𝑚   (EC8) (3.104) 
 
Armadura horizontal mínima 𝐴𝑠,ℎ𝑚𝑖 = 𝑚𝑎𝑥{25% ∙ 𝐴𝑠𝑣; 0,001 ∙ 𝐴𝑐}   (EC2) (3.105) 
 
Espaçamento máximo da 
armadura horizontal 
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𝑙𝑤 Comprimento da secção transversal de uma parede 
ℎ𝑤 Altura de uma parede 
ℎ𝑠 Altura livre entre pisos 
𝑏𝑤, 𝑏𝑐 Espessura das zonas confinadas de uma secção de parede (𝑏𝑤 = 𝑏𝑐) 
𝑑𝑏𝐿 Diâmetro de um varão longitudinal 
𝑏𝑜 Largura do núcleo confinado (em relação ao eixo das cintas) 
𝛼 Coeficiente de eficácia do confinamento 
𝜔𝑤𝑑 Taxa mecânica volumétrica de cintas nas zonas críticas (𝜔𝑤𝑑 = 𝑣𝑜𝑙. 𝑎𝑟𝑚𝑎𝑑𝑢𝑟𝑎/
𝑣𝑜𝑙. 𝑏𝑒𝑡ã𝑜) ∙ ( 𝑓𝑦𝑑  𝑓𝑐𝑑⁄ ) )  
𝜇𝜑 Fator de ductilidade em curvatura 
𝜈𝑑 Esforço normal reduzido (𝜈𝑑 = 𝑁𝐸𝑑  /(𝐴𝑐 ∙ 𝑓𝑐𝑑) ); 
𝜔𝑣 Taxa mecânica das armaduras verticais da alma da parede (𝜔𝑣 = 𝜌𝑣 ∙ 𝑓𝑦𝑑,𝑣/ 𝑓𝑐𝑑 )  (𝜌𝑣 =
𝐴𝑠𝑣 𝐴𝑐⁄ ) 
𝜀𝑠𝑦,𝑑 Valor de cálculo da extensão de cedência à tração do aço 
 






 2 ∙ 𝑞𝑜
𝑀𝐸𝑑
𝑀𝑅𝑑
− 1                          para 𝑇1 ≥ 𝑇𝐶






       para 𝑇1 < 𝑇𝐶  
 (3.107) 
em que: 
𝑇1 Período fundamental de um edifício 
 
O coeficiente de eficácia do confinamento 𝛼 nos elementos de extremidade é determinado pelas 
seguintes expressões: 
𝛼 = 𝛼𝑠 ∙ 𝛼𝑛 
 
(3.108) 
𝛼𝑠 = (1 −
𝑠
2 ∙ 𝑏𝑜




𝛼𝑛 = 1 −∑
𝑏𝑖
2




𝛼𝑠 Coeficiente de redução da área efetiva de confinamento em alçado 
𝛼𝑛 Coeficiente de redução da área efetiva de confinamento em planta 
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ℎ𝑜 Altura do núcleo confinado (medido ao eixo das cintas) 
𝑏𝑖 Distância entre varões consecutivos abraçados 
 
Fig. 3.18 - Confinamento do núcleo de betão (adaptado do EC8) 
O confinamento nos elementos de extremidade tem de ser prolongado verticalmente ao longo da altura 
crítica acima da base da parede ℎ𝑐𝑟, e horizontalmente no comprimento 𝑙𝑐.  
O valor de 𝑙𝑐 determina-se através da seguinte expressão: 





𝜀𝑐𝑢2,𝑐 = 0,0035 + 0,1 ∙ 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 (3.112) 
em que: 
𝜀𝑐𝑢2 Extensão última do betão (extensão de compressão para a qual se prevê o destacamento do 
betão) 
𝜀𝑐𝑢2,𝑐 Extensão última do betão confinado 
 







Fig. 3.19 – Elemento de extremidade confinado de uma parede com os bordos livres (adaptado do EC8) (em 
cima: extensões na curvatura última; em baixo: secção transversal da parede) 
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A armadura transversal dos elementos de extremidade, pode ser determinada apenas de acordo com o 
EC2, respeitando as regras referentes aos pilares, se for satisfeita uma das condições:  
 O valor do esforço axial reduzido, 𝜈𝑑 , de cálculo não for superior a 0,15; 
 O valor de 𝜈𝑑 não é superior a 0,20 e o coeficiente 𝑞 utilizado na análise é reduzido de 
15%. 
A espessura 𝑏𝑤 dos núcleos confinados nos elementos de extremidade das paredes não pode ser inferior 
a 200 mm. Adicionalmente, se comprimento da parte confinada não for superior ao maior dos valores 
2𝑏𝑤 e 0,2𝑙𝑤, 𝑏𝑤  não deverá ser inferior a ℎ𝑠/15. Se o comprimento da parte confinada for superior ao 
maior dos valores 2𝑏𝑤 e 0,2𝑙𝑤, 𝑏𝑤 não deverá ser inferior a ℎ𝑠/10. 
 
Fig. 3.20 – Espessura mínima de elementos de extremidade confinados (adaptado do EC8) 
 
Para paredes com abas ou banzos, não é necessário um elemento de extremidade confinado nos banzos 
de uma parede com uma espessura 𝑏𝑓 > ℎ𝑠/15 e uma largura 𝑙𝑓 > ℎ𝑠/5, embora possa ser necessário 
nas extremidades desses banzos devido à flexão fora do plano. 
 
Fig. 3.21 – Elemento de extremidade confinado desnecessário no caso do bordo da parede ter um banzo 
transversal de grandes dimensões (adaptado do EC8) 
 
3.11. DISPOSIÇÕES CONSTRUTIVAS 
O EC2 indica uma série de regras, para além das regras gerais de dimensionamento, relativas a 
disposições construtivas de elementos e aplicáveis a edifícios de betão armado.  
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3.11.1. VIGAS E PILARES 
No Quadro 3.23 e Quadro 3.24 resumem-se as principais regras relativas à armadura longitudinal e 
transversal em pilares e vigas, respetivamente. 
 
Quadro 3.23 – Condições relativas à armadura longitudinal e transversal de pilares (EC2 e EC8) 
Parâmetros Condições 
Armadura Longitudinal 
Armadura mínima de tração 𝑣𝑑 = 0,65   (EC8) (3.114) 
 
Armadura mínima de tração 𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 = 𝑚á𝑥 {
0,10∙𝑁𝐸𝑑
𝑓𝑦𝑑
; 0,002 ∙ 𝐴𝑐}   (EC2) (3.115) 
 
Armadura máxima de tração 
𝐴𝑠,𝑚𝑎𝑥 = 0,04 ∙ 𝐴𝑐   (EC2) (3.116) 
𝜌 = 0.01   (EC8) (3.117) 
 
Diâmetro mínimo dos varões 
longitudinais 
∅𝑙 ≥ 10 𝑚𝑚   (EC2) (3.118) 
 
Pilares com secção 
transversal poligonal 
Colocar pelo menos um varão em cada ângulo   (EC2) 
Distância máxima entre 
varões longitudinais 
150 mm entre um varão travado e um não travado   (EC2) 
200 mm entre 2 varões cintados 
Distância mínima (vertical e 
horizontal) entre varões 







𝑙𝑐𝑟 𝑙𝑐𝑟 = 𝑚𝑎𝑥 {ℎ𝑐;
𝑙𝑐𝑙
6
; 0,45}   (EC8) (3.120) 
 
Garantia de ductilidade (zona 
crítica) 
𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 ≥ 30 ∙ 𝜇𝜙 ∙ 𝑣𝑑 ∙ 𝜀𝑠𝑦,𝑑 ∙
𝑏𝑐
𝑏0
− 0,035   (EC8) (3.121) 
 
Valor mínimo de 𝜔𝑤𝑑 (na 
zona crítica) 
𝜔𝑤𝑑 ≥ 0,08   (EC8) (3.122) 
 
Diâmetro mínimo das cintas 
(zona crítica) 




𝑠𝑐𝑙,𝑡𝑚𝑎𝑥 = 𝑚í𝑛 {
15 ∙ 𝑑𝑏𝑙   
ℎ𝑐𝑚
300 𝑚𝑚 
   (EC2) (3.124) 
 
Espaçamento máximo das 




;  175; 8 ∙ 𝑑𝑏𝑙} (EC8) (3.125) 
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𝑓𝑦𝑑 Valor de cálculo da tensão de cedência nas armaduras 
𝑁𝐸𝑑 Valor de cálculo do esforço normal de compressão 
∅𝑙 Diâmetro da armadura longitudinal 
𝑑𝑔 Dimensão máxima do agregado 
ℎ𝑐 Maior dimensão da secção transversal do pilar 
𝑙𝑐𝑙 Comprimento livre do pilar 
𝛼 Coeficiente de confinamento efetivo 
𝜔𝑤𝑑 Percentagem mecânica volumétrica da cintagem nas zonas críticas 
𝜇𝜙 Coeficiente de ductilidade relativo à curvatura 
𝑣𝑑 Esforço axial reduzido 
𝑏𝑐 Largura total do pilar 
𝑏0 Largura da zona confinada do pilar 
∅𝑡 Diâmetro da armadura transversal 
ℎ𝑐𝑚 Menor dimensão transversal do pilar 




Quadro 3.24 – Condições relativas à armadura longitudinal e transversal de vigas (EC2 e EC8) 
Parâmetros Condições 
Armadura Longitudinal 
Armadura mínima de tração 
𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 = 𝑚á𝑥 {0,26 ∙
𝑓𝑐𝑡𝑚
𝑓𝑦𝑘
∙ 𝑏𝑡 ∙ 𝑑; 0,0013 ∙ 𝑏𝑡 ∙ 𝑑} EC2)    (3.126) 
𝜌𝑚𝑖𝑛 = 0,5 ∙
𝑓𝑐𝑡𝑚
𝑓𝑦𝑘
   (EC8) (3.127) 
 
Armadura máxima de tração 𝐴𝑠,𝑚𝑎𝑥 = 0,04 ∙ 𝐴𝑐   (EC2)  (3.128) 
 









   (EC8) (3.129) 
 
Armadura mínima de 
compressão (zona crítica) 
𝐴′𝑠 ≥ 0,5 ∙ 𝐴𝑠   (EC8) (3.130) 
 
Armadura mínima por face 𝐴𝑠 ≥ 2∅14/𝑓𝑎𝑐𝑒   (EC8) (3.131) 
 
Armadura mínima na face 
inferior 
𝐴𝑠,𝑚í𝑛
𝑖𝑛𝑓 ≥ 0,25 ∙ 𝐴𝑠,𝑚𝑎𝑥
𝑖𝑛𝑓
   (EC2) (3.132) 
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Armadura mínima na face 
superior 
𝐴𝑠,𝑚í𝑛
𝑠𝑢𝑝 ≥ 0,25 ∙ 𝐴𝑠,𝑚𝑎𝑥
𝑠𝑢𝑝
   (EC2) (3.133) 
 
Distância mínima (vertical e 
horizontal) entre varões 




   (EC2) (3.134) 
 
𝑙𝑐𝑟 ℎ𝑤   (EC8) (3.135) 
 
Armadura Transversal 
Diâmetro mínimo dos 
estribos (zona crítica) 
𝑑𝑏𝑤 ≥ 6𝑚𝑚 (EC8) (3.136) 
 
Espaçamento longitudinal 
máximo dos estribos (em 
geral) 
𝑠𝑙,𝑚𝑎𝑥 = 0,75 ∙ 𝑑 ∙ (1 + cot𝛼)   (EC2) (3.137) 
 
Espaçamento longitudinal 
máximo dos estribos (na 
zona crítica) 
𝑠𝑙,𝑚𝑎𝑥 = 𝑚𝑖𝑛 {
ℎ𝑤
4
; 24; 𝑑𝑏𝑤; 225𝑚𝑚; 8 ∙ 𝑑𝑏𝑙}   (EC8) (3.138) 
 
Espaçamento transversal 
máximo entre ramos dos 
estribos 
𝑠𝑡,𝑚𝑎𝑥 = 𝑚í𝑛 {0,75 ∙ 𝑑; 600 𝑚𝑚}   (EC2) (3.139) 
 
Posição do 1º estribo à face 
de apoio (pilar) 
𝑠𝑙 ≤ 50𝑚𝑚 (3.140) 
 
em que: 
𝑏𝑡 Largura média da zona tracionada 
𝑓𝑐𝑡𝑚 Valor médio da tensão de rotura do betão à compressão 
𝜌′ Taxa de armadura de compressão 
𝜇𝜙 Coeficiente de ductilidade relativo à curvatura 
𝜀𝑠𝑦,𝑑 Extensão de plastificação do aço 
𝑑𝑔 Dimensão máxima do agregado 
𝐴𝑠,𝑚í𝑛
𝑖𝑛𝑓
 Área efetiva mínima da armadura inferior em todo o vão 
𝐴𝑠,𝑚𝑎𝑥
𝑖𝑛𝑓
 Área efetiva máxima da armadura inferior em todo o vão 
𝐴𝑠,𝑚í𝑛
𝑠𝑢𝑝
 Área efetiva mínima da armadura superior em todo o vão 
𝐴𝑠,𝑚𝑎𝑥
𝑠𝑢𝑝
 Área efetiva máxima da armadura superior em todo o vão 
𝑑𝑏𝑤 Diâmetro dos estribos 
𝛼 Inclinação das armaduras de esforço transverso em relação ao eixo longitudinal da viga 
𝑑𝑏𝑙 Diâmetro mínimo dos varões longitudinais 
𝑙𝑐𝑟 Comprimento da zona crítica 
ℎ𝑤 Altura da viga (mm) 
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Nas lajes maciças armadas em duas direções o EC2 estabelece alguns critérios relativos à colocação de 
armaduras. 
A armadura de flexão está restringida a valores máximos e mínimos sendo que: 
𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 = 𝑚á𝑥 {0,26 ∙
𝑓𝑐𝑡𝑚
𝑓𝑦𝑘
∙ 𝑏𝑡 ∙ 𝑑; 0,0013 ∙ 𝑏𝑡 ∙ 𝑑} (3.141) 
e, 
𝐴𝑠,𝑚𝑎𝑥 = 0,04 ∙ 𝐴𝑐 (3.142) 
 
Quanto ao espaçamento entre os varões, este não deverá ser superior a 𝑠𝑚𝑎𝑥,𝑠𝑙𝑎𝑏𝑠: 
𝑠𝑚𝑎𝑥,𝑠𝑙𝑎𝑏𝑠 = {
3ℎ ≤ 400 𝑚𝑚        para as armaduras principais 
3,5ℎ ≤ 450 𝑚𝑚    para as armaduras de distribuição
  (3.143) 
 
Em zonas com cargas concentradas ou nas zonas de momento máximo o valor de 𝑠𝑚𝑎𝑥,𝑠𝑙𝑎𝑏𝑠 passa a ser: 
𝑠𝑚𝑎𝑥,𝑠𝑙𝑎𝑏𝑠 = {
2ℎ ≤ 250 𝑚𝑚        para as armaduras principais 
3ℎ ≤ 400 𝑚𝑚       para as armaduras de distribuição
  (3.144) 
em que: 
ℎ Espessura total da laje 
 
A armadura de canto deverá ser colocada se as disposições construtivas num apoio forem tais que o 
levantamento de um canto da laje seja impedido. 
As armaduras de bordo livre poderão ser as armaduras correntes utilizadas na laje, desde que as 





Nas lajes fungiformes, a disposição das armaduras representa o seu comportamento em serviço, o que 
resulta numa maior concentração das armaduras na zona dos pilares. Sobre os pilares interiores, a 
armadura superior da laje deverá ser tal que: 
𝐴𝑝𝑖𝑙𝑎𝑟𝑒𝑠
𝑠𝑢𝑝 ≥ 0,5 ∙ 𝐴𝑡 (3.145) 
em que: 
𝐴𝑡 Área das armaduras necessárias para resistir ao momento negativo total resultante da soma 
dos dois semi-painéis de cada lado do pilar 
Fig. 3.22 – Armaduras de bordo livre numa laje (adaptado EC2) 
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Esta armadura deve ser distribuída numa largura de cada lado do pilar igual a 0,125 vezes a largura do 
painel da laje. Em termos de armadura inferior, a armadura deve ser ≥ 2 varões, em cada direção 
ortogonal, e atravessar o pilar. 
As armaduras dispostas perpendicularmente, na zona dos pilares de bordo ou de canto, necessárias à 
transmissão de momentos fletores da laje para um pilar de bordo ou de canto, deverão ser colocadas na 
largura efetiva, 𝑏𝑒, tal como representado na figura 
 
Fig. 3.23 – Largura efetiva de uma laje fungiforme (adaptado EC2) 
 
As armaduras de punçoamento, quando necessárias, deverão ser colocadas entre a área carregada ou o 
pilar de apoio e 𝑘𝑑 = 1,5𝑑 no interior do perímetro de controlo a partir do qual a armadura de 
punçoamento deixa de ser necessária, e deverão ser constituídas por, pelo menos, dois perímetros de 
estribos, de espaçamento não superior a 0,75𝑑, tal como representado na Fig. 3.24. 
 
 
Fig. 3.24 – Armaduras de punçoamento (adaptado EC2) 
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O espaçamento entre ramos dos estribos de um perímetro não deverá ser superior a 1,5𝑑 no interior do 
primeiro perímetro de controlo (localizado a menos de 2𝑑 da área carregada) e não deverá ser superior 
a 2𝑑 para os perímetros exteriores ao primeiro perímetro de controlo na extensão que se considera 
contribuir para a capacidade resistente ao punçoamento (ver Fig. 3.8). 
No caso de ser necessário armadura de punçoamento, a área de um ramo de um estribo está restringida 
a um valor mínimo, 𝐴𝑠𝑤,𝑚𝑖𝑛, calculado a partir da expressão: 
𝐴𝑠𝑤,𝑚𝑖𝑛 ∙







𝛼 Ângulo entre a armadura de punçoamento e a armadura principal 
𝑠𝑟 Espaçamento dos estribos na direção radial 
𝑠𝑡 Espaçamento dos estribos na direção tangencial 
𝑓𝑐𝑘 Em MPa 
 
 
3.12. AMARRAÇÃO DE ARMADURAS 
O comprimento de amarração (𝑙𝑏𝑑) permite assegurar a transmissão de forças existentes na armadura de 
aço para o betão através das forças de aderência, tendo em conta o tipo de aço e as propriedades de 
aderência dos varões. É obtido por: 










𝑓𝑏𝑑 = 2,25 ∙ 𝜂1 ∙ 𝜂2 ∙ 𝑓𝑐𝑡𝑑 (3.149) 
em que: 
𝑙𝑏,𝑚í𝑛 Comprimento de amarração mínimo, caso não exista outra limitação:  
- para amarrações de varões tracionados: 𝑙𝑏,𝑚í𝑛 ≥ 𝑚𝑎𝑥{0,3𝑙𝑏,𝑟𝑞𝑑; 10∅; 100𝑚𝑚} 
- para amarrações de varões comprimidos: 𝑙𝑏,𝑚í𝑛 ≥ 𝑚𝑎𝑥{0,6𝑙𝑏,𝑟𝑞𝑑; 10∅; 100𝑚𝑚} 
𝛼1 tem em conta o efeito da forma dos varões admitindo um recobrimento adequado 
𝛼2 tem em conta o efeito do recobrimento mínimo de betão 
𝛼3 tem em conta o efeito de cintagem das armaduras transversais 
𝛼4 tem  em  conta  a  influência  de  um  ou  mais  varões  transversais  soldados  (∅𝑡 > 0,6∅)  
ao  longo  do comprimento de amarração de cálculo 𝑙𝑏𝑑 
𝛼5 tem em conta o efeito da pressão ortogonal ao plano de fendimento ao longo do 
comprimento de amarração de cálculo 
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∅ Diâmetro do varão 
𝜎𝑠𝑑 Valor de cálculo da tensão na secção do varão a partir do qual é medido o comprimento de 
amarração 
𝑓𝑐𝑡𝑑 Valor de cálculo da resistência do betão à tração (𝑓𝑐𝑡𝑑 = 𝑓𝑐𝑡𝑘0,05/𝛾𝑐) 
𝜂1 Coeficiente relacionado com as condições de aderência e com a posição do varão durante a 
betonagem: 𝜂1 = 1,0 para condições de “boa” aderência; 𝜂1 = 0,7 para todos os outros 
casos (Ver Fig. 3.25 ) 
𝜂2 Relacionado com o diâmetro do varão: 𝜂2 = 1,0 para ∅ ≤ 32𝑚𝑚 e 𝜂2 = (132 − ∅)/100 
para ∅ > 32𝑚𝑚 
Nota 1: O produto 𝛼2 ∙ 𝛼3 ∙ 𝛼5 deve ser ≥ 0,7 
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Neste capítulo é feita a avaliação do comportamento e dos custos da estrutura de um edifício com 
representatividade na construção urbana em Portugal, considerando três diferentes soluções estruturais 
de pavimentos, com as seguintes designações: 
 LFM – solução de Laje Fungiforme Maciça 
 LFA – solução de Laje Fungiforme Aligeirada 
 LVM – solução de Laje Vigada Maciça 
Este caso de estudo refere-se a um edifício de habitação multifamiliar com geometria regular, com uma 
cave e sete pisos elevados, contraventado com paredes e núcleos. No sentido de se dar enfase à ação 
sísmica, foi escolhida como localização Lisboa, visto ser uma zona com maior sismicidade relativamente 
ao norte do país. Será feito o dimensionamento e análise estrutural de acordo com os Eurocódigos, 
recorrendo-se ao software de cálculo estrutural SAP2000 para a modelação das estruturas. 
 
4.2. DESCRIÇÃO DAS ESTRUTURAS 
O edifício em estudo constitui um dos blocos de um complexo habitacional constituído por vários blocos 
estruturalmente independentes entre si, representado na figura seguinte (Corpo B): 
 
Fig. 4.1 – Planta do complexo habitacional original 
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A estrutura original do edifício foi sujeita a alterações com o intuito de permitir uma melhor 
implementação dos diferentes tipos de solução a nível de pavimentos, aumentar a relevância de vãos 
entre 7 a 8 metros, resistir a cargas diferentes das consideradas no projeto original (nomeadamente a 
ação sísmica, em que o edifício original foi projetado para Matosinhos, zona com baixa sismicidade) e 
simplificar alguns aspetos particulares do edifício original, não relevantes para este trabalho. 
O edifício é constituído por sete pisos elevados destinados a habitação, com um pé direito de 3,22m, 
perfazendo uma altura de 22,54m acima do solo até ao piso da cobertura, e um piso subterrâneo 
destinado a parqueamento de viaturas, com um pé direito de 3m. As fundações encontram-se a 1,5m 
abaixo do nível do piso subterrâneo. O edifício tem dimensões em planta 55,48 x 17,42 m2. 
 
 
Fig. 4.2 – Plantas dos Pisos Tipo da LFM, LFA e LVM, respetivamente 
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Fig. 4.3 – Vista global da estrutura do edifício 
 
A estrutura do edifício tem na sua constituição elementos de contraventamento que inclui quatro paredes 
nas extremidades dos pisos (designadas por PB), duas paredes na zona das escadas (PE) e dois núcleos 
que compõem a caixa de elevadores (CE). Estes elementos de contraventamento têm a mesma secção 
desde a fundação até ao topo da estrutura. Os pilares estão divididos em três grupos, em que cada grupo 
tem pilares com a mesma secção entre si. Os pilares de bordo com designação P1, os pilares interiores 
na zona entre as escadas e as extremidades dos pisos com designação P2, e os pilares interiores na zona 
central com designação P3. A dimensão da secção dos pilares varia ao longo da altura. 
 
 
Fig. 4.4 – Localização e designação dos elementos verticais das estruturas 
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Na parte subterrânea do edifício existem paredes nos lados a norte e a sul da cave que suportam os 
impulsos do solo, e nelas estão ligadas os pilares de bordo P1 e as paredes PB, conferindo uma rigidez 
muito elevada à estrutura abaixo do rés-do-chão. Por este motivo, a análise e dimensionamento estrutural 
feita neste trabalho foi focada na parte da estrutura desde o Piso 0 até à cobertura. Estas paredes foram 
designadas por MS (muros de suporte). 
Nas soluções de lajes fungiformes (LFM e LFA), as únicas vigas existentes na estrutura estão localizadas 
na zona das escadas. Estas vigas são comuns em todas as soluções de pavimentos analisadas. Na LVM, 
todos os painéis da laje têm os seus lados suportados por vigas ou paredes.  
Do piso 1 à cobertura, os pavimentos têm todos a mesma estrutura, sendo designados por Piso Tipo. O 
pavimento do piso subterrâneo é pavimento térreo, em que as cargas na laje da cave são distribuídas 
diretamente para o solo, e como tal, não foi considerada para a análise estrutural neste trabalho. 
 
4.3. MODELAÇÃO ESTRUTURAL 
Para a modelação estrutural recorrendo a programas de cálculo automático, é importante ter uma boa 
compreensão das várias características das estruturas a modelar de forma a elaborar um modelo que 
reproduza satisfatoriamente o comportamento real da estrutura face às solicitações a que esta está sujeita.  
No presente subcapítulo apresenta-se a modelação global das estruturas, e dos vários elementos que a 
compõem, que melhor se ajusta para a análise das estruturas em estudo.  
 
4.3.1. ELEMENTOS ESTRUTURAIS A USAR NA MODELAÇÃO 
A decisão de quais os elementos a utilizar para a simulação do comportamento da estrutura tem grande 
importância, pois têm de representar de uma forma adequada os graus de liberdade da estrutura na sua 
globalidade, e a nível individual a reprodução dos efeitos sobre esses elementos. Em âmbito de projeto, 
é corrente recorrer-se à utilização de modelos espaciais, que é o tipo de modelação que usado neste 
trabalho, representando-se a distribuição de rigidez das estruturas nas duas direções principais. 
 
Pilares 
Os pilares são elementos estruturais verticais que estão sujeitos essencialmente a esforços axiais de 
compressão e a momentos fletores. As dimensões da secção (largura e altura da secção) destes elementos 
são da mesma ordem de grandeza, apresentando desenvolvimento em altura uma ordem de grandeza 
superior à das dimensões da secção. Estas características permitem admitir que os efeitos gerados pelas 
ações nestes elementos produzem tensões lineares nas secções. Como tal, a modelação dos pilares foi 




As vigas são elementos estruturais horizontais sujeitas essencialmente a esforços de flexão, torção e 
compressão, com as mesmas características relativamente à secção e desenvolvimento descritas no 
parágrafo anterior. A sua modelação foi feita recorrendo a elementos de barra com 6 graus de liberdade 
em cada nó. Uma vez que as todas as vigas presentes nas estruturas dos edifícios analisados neste 
trabalho estão sujeitas a deformações de torção de compatibilização, a rigidez à torção das vigas foi 
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desprezada, tendo em conta que a fendilhação provoca uma redução muito significativa desse parâmetro. 
Para ter em conta a largura efetiva dos banzos das vigas, o parâmetro da rigidez à flexão foi adotado 
como a razão entre as inércias à flexão da viga em T e da viga retangular.  
 
Paredes e núcleos 
As paredes são elementos que estão sujeitos essencialmente a esforços axiais de compressão e a 
momentos fletores, em que a altura e largura das suas secções são de ordem de grandeza diferente. Isto 
implica que estes elementos tenham uma rigidez bastante superior na direção do lado com maior 
dimensão da secção, e como tal, pode não ser adequado admitir que as tensões nas secções devido aos 
efeitos gerados pelas ações nestes elementos são lineares. Na trabalho de Carvalhal [12] foi feita a 
comparação de diferentes formas de modelação de paredes e núcleos onde foi possível concluir que, 
para ação sísmica em edifícios correntes, é adequado fazer-se a simulação destes elementos recorrendo 
a elementos de barra. Foi possível concluir também que, em estruturas que sejam regulares em planta, 
em que os núcleos de contraventamento (várias secções de parede ligadas entre si) não estão sujeitos a 
esforços de torção significativos, é adequado que os núcleos sejam simulados recorrendo a elementos 
de barra única localizados no seu centro de massa. 
Assim, na análise das ações sísmicas, para as paredes e núcleos recorreu-se, tal como os pilares, a 
elementos de barra com as características geométricas das mesmas. Isto permite contornar a dificuldade 
de se ter em conta a perda de rigidez elástica de flexão e de esforço transverso nestes elementos (na 
direção do lado de maior dimensão da secção) devido à fendilhação, mantendo a sua rigidez axial, que 
se verifica quando se recorre a elementos finitos de casca. A ligação dos elementos de parede e dos 
núcleos às lajes e vigas nas zonas não coincidentes com o centro de massa (localização dos elementos 
de barra das paredes e dos núcleos) foi feita através de barras rígidas, isto é, barras com inércias à flexão 
e torção infinitas e massa nula, de forma a compatibilizar a deformação entre os vários elementos 
estruturais. 
Já na análise para as ações gravíticas e do vento, como não há requisito de redução de rigidez como na 
análise sísmica, as paredes e núcleos foram simulados recorrendo-se a elementos finitos de casca de 4 
nós (com 6 graus de liberdade por nó), uma vez que este tipo de modelação permite uma melhor 
simulação das ligações entre as vigas e lajes e estes elementos. Contudo, nas ligações das vigas às 
paredes, na direção do lado da secção de maior dimensão das paredes, é preciso ter em conta que o 
modelo de elementos finitos não faz uma boa simulação do encastramento da viga se a ligação for feita 
apenas num nó. No trabalho de Carvalhal [12] foi feita uma análise comparando a ligação de uma viga 
modelada por um elemento de barra com uma parede modelada por elementos finitos de casca, onde se 
concluiu que para haver uma simulação adequada do encastramento da viga com a parede, é necessário 
prolongar o elemento de barra da viga para o interior da parede de maneira a se ligarem vários nós, 
permitindo uma melhor distribuição dos esforços internos pelos elementos finitos de casca da parede. 
 
 
Fig. 4.5 – Pormenor da ligação das vigas com as paredes 
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Muros 
Os muros de suporte presentes neste trabalho foram modelados, tal como as paredes, usando elementos 
finitos de casca de 4 nós, mas não foram sujeitos a reduções de rigidez uma vez que fazem a estrutura 
ter um comportamento de caixa abaixo da linha de solo, tornando os efeitos da análise sísmica relevantes 
apenas a partir da linha do solo para cima. 
 
Lajes 
As lajes são elementos estruturais horizontais em que, tal como as paredes, a altura e largura das suas 
secções são de ordem de grandeza diferente. No caso de lajes fungiformes e lajes maciças vigadas com 
esforços nas 2 direções principais, sem pré-esforço, como as presentes neste trabalho, os esforços 
predominantes são perpendiculares ao plano das lajes. Assim, para a modelação das lajes, recorreu-se a 
elementos finitos de casca de 4 nós, com dimensões aproximadas de 0,45x0,45m2. 
 
4.3.2. CONCEÇÃO DOS MODELOS DAS ESTRUTURAS 
Foram elaborados dois modelos por cada edifício a analisar: um com as paredes modeladas com 
elementos finitos de casca para a análise das cargas gravíticas e do vento (Modelo A), e outro com as 
paredes modeladas com elementos de barras para a análise sísmica (Modelo B). 
 
 
Fig. 4.6 – Vista global dos elementos de contraventamento do Modelo A (esq.) e do Modelo B (dir.) 
 
 
No modelo B, a definição de todos os elementos de verticais como elementos de barra facilita bastante 
a obtenção dos esforços que neles atuam na análise da ação sísmica. As barras rígidas foram modeladas 
com elementos de barra com rigidez flexional e torsional muito elevados. Os muros foram ligados às 
paredes exteriores através das barras rígidas simulando adequadamente o efeito tipo caixa que estas 
estruturas têm abaixo da linha da superfície do terreno. 
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Fig. 4.7 – Pormenor da ligação dos muros às paredes do Modelo B 
 
A definição da secção dos núcleos foi feita recorrendo ao Section Designer do programa SAP2000. 
Assim, a localização dos elementos de barra verticais que modelam o núcleo, no modelo global da 
estrutura, tem de ser coincidente com o centro de massa destes. 
 
 
Fig. 4.8 – Definição da secção dos núcleos recorrendo ao Section Designer 
 
As barras rígidas usadas nos núcleos no Modelo B foram dispostas com base na localização das ligações 
das paredes dos núcleos aos restantes elementos (lajes, vigas).  
 
 
Fig. 4.9 – Vista em planta do pormenor da modelação do núcleo no Modelo B recorrendo a barras rígidas 
 
Para as condições de apoio dos elementos verticais, considerou-se encastramento na base para todos os 
elementos, pois espera-se que as fundações sejam bem dimensionadas de maneira a poder desprezar-se 
as rotações e translações na base. 
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Na modelação das lajes, foi feita uma malha de aproximadamente 0,45x0,45m2 de modo a que essa 
malha servisse tanto para a modelação das lajes maciças (LFM e LVM) como para a modelação das 
lajes aligeiradas. 
Nas lajes aligeiradas, as zonas de aligeiramento apresentam rigidez flexional, de corte e de membrana 
diferente da das zonas maciças, sendo necessário definir alguns parâmetros para esse efeito. O SAP2000 
permite alterar parâmetros de rigidez que definem o comportamento destes elementos, mais 
concretamente a espessura (thickness) do elemento que tem em conta o comportamento no seu plano 
(membrane), e a espessura do elemento que tem em conta o comportamento fora do plano (bending). 
Assim, na parte das zonas aligeiradas, o valor a ser usado na espessura bending obtém-se através da 
determinação da espessura que uma laje de espessura constante teria se tivesse uma inércia à flexão 
igual à da secção aligeirada real. O valor usado para a espessura membrane foi o valor obtido através da 
determinação da espessura que uma laje de espessura constante teria se tivesse o peso da secção 
aligeirada real. Isto porque é este parâmetro que o software contabiliza para efeitos do peso próprio, e o 
seu valor para efeitos de comportamento no seu plano não é relevante tendo em conta que se dimensiona 
as lajes para que se comportem como diafragmas indeformáveis no seu plano. 
 
Fig. 4.10 – Definição da secção das lajes recorrendo a elementos finitos de casca 
 
 
Fig. 4.11 – Vista global da solução LFA Modelo B 
As escadas não foram modeladas, apenas se considerando as suas cargas distribuídas pelas paredes e 
pelas vigas nas quais se apoiam.  
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As cargas permanentes devido ao peso próprio dos elementos estruturais foram consideradas 
automaticamente pelo programa. 
Nas lajes, considerou-se as restantes cargas permanentes (revestimentos) e as sobrecargas, 
uniformemente distribuídas pela sua área. Nas soluções de lajes fungiformes (LFM e LFA), as cargas 
resultantes da ação do vento (incluído eventuais efeitos de 2ª ordem) e do peso das paredes de fachada, 
na zona de bordo das lajes, foram distribuídas ao longo de um elemento de barra (0,01x0,01m2) muito 
flexível que foi introduzido para este efeito. Na solução de lajes vigadas (LVM) estas cargas foram 
aplicadas ao longo das vigas de bordadura das lajes. 
Como referido anteriormente, a carga resultante das escadas foi distribuída linearmente pelas vigas nas 
quais se apoiam. 
 
Ação Sísmica 
Os espectros de resposta que caracterizam a ação sísmica foram introduzidos a partir de um ficheiro 
criado com a resposta calculada através de uma folha Excel elaborada para este efeito. 
 
 
Fig. 4.12 – Espectro de resposta importado para o SAP2000 
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4.4. SOLUÇÕES ESTRUTURAIS 
4.4.1. MATERIAIS 
Em todas as soluções foi usado betão de classe C30/37, cumprindo a restrição de classe mínima do betão 
existente no EC8. 
  
Quadro 4.1 – Síntese das características do betão da classe C30/37 
Parâmetro Valor 
𝑓𝑐𝑘 30,0 MPa 
𝑓𝑐𝑚 38,0 MPa 
𝑓𝑐𝑡𝑚 2,9 MPa 
𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05 2,0 MPa 
𝑓𝑐𝑡𝑘,0,95 3,8 MPa 
𝐸𝑐𝑚 33 GPa 





Para as armaduras, foi usado aço A500 NR SD (nervurado, classe C), cumprindo as exigências do 
EC8. 
 
Quadro 4.2 – Síntese das características do aço A500 NR SD 
Parâmetro Valor 
𝑓𝑦𝑘 500 MPa 
𝐸𝑠 200 GPa 
𝜀𝑦𝑑 2,174 ‰ 
 
Foi considerada a classe de exposição XC1 (𝑐𝑛𝑜𝑚 = 25𝑚𝑚) para as lajes e XC3 (𝑐𝑛𝑜𝑚 = 35𝑚𝑚) para 




A parcela das cargas permanentes devido ao peso próprio, já é considerada automaticamente pelo 
programa de cálculo usado SAP2000. Quanto às restantes cargas permanentes, nos pisos de habitação, 
consideraram-se cargas de 1,5kN/m2 para os revestimentos e 1,5kN/m2 para elementos não estruturais, 
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nomeadamente paredes divisórias das habitações. Na cobertura adotou-se 3,0kN/m2 para os 
revestimentos e outros elementos não estruturais. Para o peso das paredes de fachada e da platibanda na 
cobertura, consideraram-se cargas lineares de 7kN/m e 2,5kN/m, respetivamente. 
Relativamente à sobrecarga, dado que todos os pisos de habitação são classificados como categoria A 
(atividades domésticas e residenciais), foi adotado o valor de 2,0kN/m2 para a carga distribuída pelos 
pavimentos, exceto nos patamares junto aos elevadores onde foi adotado 3kN/m2, assim como para as 
zonas das escadas. A cobertura considerou-se pertencente à categoria H (coberturas não acessíveis, 
exceto para operações de manutenção e reparação), que corresponde a uma sobrecarga de 0,4kN/m2. 
Sendo comum neste tipo de edifícios as coberturas terem equipamentos, adotou-se um valor de 2,0kN/m2 
como valor da sobrecarga. Para as combinações de ações, foi usado ψ2=0,3 tanto para os pisos como 
para a cobertura. 
Apresenta-se de seguida um quadro resumo das cargas verticais aplicadas: 
 
Quadro 4.3 – Cargas verticais aplicadas 
 RCP SOB 
Pisos 3,0 kN/m2 2,0 kN/m2 (ψ2=0,3) 
Cobertura 3,0 kN/m2 2,0 kN/m2 (ψ2=0,3) 
Escadas 1,5 kN/m2 3,0 kN/m2 (ψ2=0,3) 
Patamar elevadores 1,5 kN/m2 3,0 kN/m2 (ψ2=0,3) 
Paredes de fachada 7 kN/m - 
Platibanda cobertura 2,5 kN/m - 
 
Vento 
As estruturas em estudo situam-se entre dois edifícios, pelo que se considerou que a ação do vento atua 
apenas na direção y (direção perpendicular ao maior lado do edifício em planta), incidindo apenas nas 
zonas de barlavento e sotavento. Para efeito do cálculo da estrutura resistente global dos edifícios, 
somente se considerou as pressões externas, desprezando-se as pressões internas. 
 Tendo em conta a localização do edifício, definiram-se os seguintes parâmetros: 
 
Quadro 4.4 – Parâmetros para a definição da velocidade do vento 
Parâmetro Valor 
vb,0 30 m/s (1) 
z0 1 m (2) 
zmin 15 m (2) 
cdir 1,0 
cseason 1,0 
vb 30 m/s 
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(1) Zonamento do território – Zona B (regiões do continente situadas numa faixa costeira com 5 Km de 
largura ou altitudes superiores a 600 m) 
(2) Rugosidade do terreno – Categoria IV (zona na qual pelo menos 15% da superfície está coberta por 
edifícios com uma altura média superior a 15m) 
 
Para a direção y : 
 
Quadro 4.5 – Parâmetros para a definição do perfil de pressões dinâmicas do vento 
Parâmetro Valor 
ℎ 24,15 m 
𝑏 55,48 m 
𝑑 17,42 m 
 
Como ℎ ≤ 𝑏, então 𝑧𝑒 = ℎ. Assim o perfil de pressões é constante, tanto na parede de barlavento como 
na de sotavento.  
 
Quadro 4.6 – Determinação do valor da pressão dinâmica de pico qp 
Parâmetro Valor 
𝑐𝑒(𝑧𝑒) 1,781 
𝑞𝑏 0,563 kN/m2 
𝑞𝑝(𝑧𝑒) 1,002 kN/m2 
 
Recorrendo ao Quadro 3.12 e à expressão (3.47), determinou-se a pressão exercida pelo vento nas 
superfícies exteriores 𝑤𝑒: 
 
Quadro 4.7 – Determinação do valor da pressão exercício pelo vento nas superfícies exteriores we 
Parâmetro Valor 
ℎ/𝑑 1,386 
𝑐𝑝𝑒,10 - barlavento 0,800 
𝑐𝑝𝑒,10- sotavento -0,519 
𝑤𝑒 - barlavento 0.801 kN/m2 
𝑤𝑒 - sotavento -0.520 kN/m2 
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O valor do coeficiente estrutural, 𝑐𝑠𝑐𝑑, tomou-se como unitário, uma vez que se trata de estruturas 
porticadas que contêm paredes resistentes e cuja altura (24,15m) é inferior a 100m e a 4 vezes a dimensão 
do edifício na direção do vento (4 ∙ 𝑑 = 69,7𝑚). Não existem forças de atrito nos lados paralelos à 
direção do vento. Assim, na direção y e tendo em conta que cada piso tem 3,22m de altura, a carga 
resultante da ação do vento a aplicar em cada piso encontra-se no Quadro 4.8. 
 








Piso 0 1,290 0,837 2,128 
Piso 1 2,580 1,675 4,255 
Piso 2 2,580 1,675 4,255 
Piso 3 2,580 1,675 4,255 
Piso 4 2,580 1,675 4,255 
Piso 5 2,580 1,675 4,255 
Piso 6 2,580 1,675 4,255 
Cobertura 2,580 1,675 4,255 
 
Sismo 
Como referido anteriormente, o método para a análise sísmica usado neste trabalho é o método de 
referência do EC8, ou seja, análise modal por espectro de resposta, usando um modelo elástico-linear 
para a simulação da estrutura e o espectro de cálculo.  
Uma vez que as estruturas analisadas se tratam de estruturas correntes, considerou-se Classe de 
Importância II a que corresponde um coeficiente de importância γI =1,0 para a ação sísmica Tipo 1 e 
Tipo 2. Considerou-se que o edifício se encontra fundado em solo não muito rígido, admitindo-se tipo 
de terreno C (depósitos profundos de areia compacta ou medianamente compacta, de seixo ou de argila 
rija com uma espessura entre várias dezenas e muitas centenas de metros). A sua localização em Lisboa 
corresponde às zonas sísmicas 1.3 e 2.3 para as ações sísmicas Tipo 1 e Tipo 2, respetivamente. 
Para a determinação do coeficiente de comportamento q, é necessário classificar a estrutura quanto ao 
tipo de sistema estrutural, quanto à classe de ductilidade e quanto à sua regularidade em planta e em 
altura. 
 
Tipo de Sistema Estrutural  
Para a classificação do tipo de sistema estrutural, tem de se avaliar a participação dos sistemas que 
compõem os elementos resistentes têm face às cargas verticais e horizontais. As estruturas analisadas 
neste trabalho inserem-se no tipo de sistema misto pórtico-parede, tendo na sua constituição um sistema 
porticado e um sistema de paredes. Nas soluções estruturais de lajes fungiformes (LFM e LFA), os 
pilares em funcionamento com as lajes têm um funcionamento de pórtico, e na solução estrutural de 
lajes vigadas (LVM), o sistema porticado é constituído pelos pilares em conjunto com as vigas. Em 
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todas as soluções, as paredes e os núcleos, que constituem o sistema de paredes, asseguram a maior parte 
da resistência às ações laterais. 
De forma a avaliar se este sistema misto é equivalente a sistema porticado ou equivalente a paredes, é 
necessário determinar a participação para a resistência do sistema porticado e do sistema de paredes face 
às ações verticais e laterais. Isto requer que as estruturas já estejam dimensionadas, ou pelo menos pré-
dimensionadas. 
Para as várias soluções estruturais (LFM, LFA e LVM), foram submetidas as cargas verticais 
relativamente à combinação ELU para obtenção dos esforços axiais (Fz) nos elementos verticais 
resistentes, e para a determinação dos cortes basais (Fx e Fy), considerou-se a ação sísmica a atuar na 
direção x (Exx) e na direção y (Eyy), reduzindo-se para metade a resistência à flexão e de esforço 
transverso de todos os elementos verticais. No Quadro 4.9 encontram-se os esforços determinados ao 
nível do piso 0.  
 
Quadro 4.9 – Valores dos esforços nos elementos verticais para ações gravíticas e do sismo ao nível do piso 0 
  
Fx  (Exx) 
[kN] 
Fy  (Eyy)  
[kN] 





 Todos os elementos verticais 6225 7756 151543 




 Todos os elementos verticais 5795 7359 138509 




 Todos os elementos verticais 6845 8146 140779 
Paredes e núcleos 5563 7021 44932 
 
Verifica-se que a participação das paredes e dos núcleos na resistência às forças laterais é maior que 
50%, sendo a participação na resistência face às forças verticais cerca de um terço relativamente ao 
sistema porticado. Todas as estruturas classificam-se, assim, como sistemas mistos equivalentes a 
paredes. 
 
Classe de Ductilidade 
Quanto à classe de ductilidade das estruturas, como o edifício se situa numa zona de sismicidade 
significativa, exclui-se a classe de ductilidade baixa (DCL). Devido à maior complexidade do projeto e 
nível de controlo de execução que as estruturas de classe de ductilidade alta (DCH) estão sujeitas pelo 
EC8, é esperado que estruturas de edifícios correntes, como as analisadas neste trabalho, sejam 
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Avaliação da Regularidade em Altura 
Uma vez que todos os elementos verticais das estruturas analisadas neste trabalho são contínuos desde 
a fundação até ao topo do edifício, a rigidez lateral e a massa de cada piso permanecem praticamente 
constantes desde a base ao topo do edifício e não existem recuos ao longo da sua altura, o edifício 
classifica-se como regular em altura. 
 
Avaliação da Regularidade em Planta 
A distribuição da massa e da rigidez em planta dos pisos do edifício em estudo é simétrica, ou 
aproximadamente simétrica, em relação aos 2 eixos ortogonais. Os pisos têm forma retangular regular, 
com esbelteza λ=3,2 (razão entre a maior e menor dimensão em planta), portanto inferior a 4, com as 
lajes dimensionadas de modo a poder-se admitir que funcionam como diafragmas indeformáveis no seu 
plano, garantindo-se assim que a deformabilidade das lajes não afeta a distribuição de esforços entre os 
elementos verticais. 
Para o cálculo dos parâmetros para a verificação da regularidade em planta, usou-se as características 
da solução estrutural LFM, contando apenas com a rigidez das paredes e dos núcleos, e considerou-se a 
origem do sistema de eixos no canto inferior esquerdo dos pisos. 
 
Quadro 4.10 – Determinação dos raios de torção dos pisos (LFM) 
Parâmetro Valor [m] Parâmetro Valor [m] 
𝑥𝐶𝑅 27,59 𝑦𝐶𝑅 7,86 
𝑥𝐶𝑀 27,59 𝑦𝐶𝑀 8,30 
𝑒0𝑋 0 𝑒0𝑌 0,43 
𝑟𝑥 26,30 𝑟𝑦 35,58 
0,30 ∙ 𝑟𝑥 8,77 0,30 ∙ 𝑟𝑦 11,86 
 
Desprezando as aberturas nos pavimentos dos pisos para a geometria do piso em planta (com dimensões 
55,48x17,42m2), o valor do raio de giração de massa, ls, é de 16,79m. Verifica-se, assim, que os valores 
das excentricidades do centro de rigidez relativamente ao centro de massa (𝑒0𝑋 , 𝑒0𝑌) estão muito 
distantes do limite definido por 30% do valor dos raios de torção (0,30∙rx , 0,30∙ry), e que o valor dos 
raios de torção estão bastante acima do valor do raio de giração de massa. As estruturas podem, então, 
classificar-se como regulares em planta. 
 
Coeficiente de comportamento 
Definidos o tipo de sistema estrutural (sistema misto equivalente a paredes) e a classe de ductilidade 
(DCM) e havendo regularidade em planta e em altura, determinou-se valor do coeficiente de 
comportamento: 
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No cálculo da esbelteza predominante das paredes do sistema estrutural, α0, considerou-se 
conservativamente apenas a dimensão das paredes PB, desde o piso 0 até cobertura (22,54/5,66 =
3,98), resultando num valor mínimo do parâmetro α0. Este valor mínimo já faz com que o valor de kw 
atinja o seu limite máximo de 1,0, não havendo assim variação do valor do coeficiente de 
comportamento se se considerasse um valor mais elevado para o parâmetro α0. 
 
Espectro de resposta de cálculo 
De seguida apresenta-se um quadro resumo dos parâmetros que caracterizam os espectros de resposta 
de cálculo: 
Quadro 4.12 – Parâmetros para a definição do espectro de cálculo 
Parâmetro Ação Sísmica Tipo 1 Ação Sísmica Tipo 2 
Zona 1.3 1.2 
𝑎𝑔𝑅   (𝑚/𝑠
2) 1,5 1,7 
𝛾𝐼 1 1 
𝑎𝑔  (𝑚/𝑠
2) 1,5 1,7 
𝑆𝑚𝑎𝑥 1,6 1,6 
𝑆 1,5 1,46 
𝑇𝐵 0,1 0,1 
𝑇𝐶 0,6 0,25 
𝑇𝐷 2 2 
𝑞 3,6 
 
Com estes parâmetros obteve-se os espectros de cálculo, representados na Fig. 4.13. 
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Fig. 4.13 – Espectros de resposta de cálculo para a ação sísmica Tipo 1 e Tipo 2 
 
4.4.3. COMBINAÇÃO DE AÇÕES 
As combinações de ações consideradas neste trabalho apresentam-se no seguinte quadro: 
 
Quadro 4.13 – Combinações utilizadas no dimensionamento e análise estrutural 
 Combinação 
ELU 1,35 ∙ 𝑃𝑃 + 1,35 ∙ 𝑅𝐶𝑃 + 1,5 ∙ 𝑆𝑂𝐵 
CQP 1,0 ∙ 𝑃𝑃 + 1,0 ∙ 𝑅𝐶𝑃 + 0,3 ∙ 𝑆𝑂𝐵 
AVB-W 1,35 ∙ 𝑃𝑃 + 1,35 ∙ 𝑅𝐶𝑃 ± 1,5 ∙ 𝑊𝑌 
(AVB-Q)+W 1,35 ∙ 𝑃𝑃 + 1,35 ∙ 𝑅𝐶𝑃 + 1,5 ∙ 𝑆𝑂𝐵 ± 0,9 ∙ 𝑊𝑌 
(AVB-W)+Q 1,35 ∙ 𝑃𝑃 + 1,35 ∙ 𝑅𝐶𝑃 + 1,05 ∙ 𝑆𝑂𝐵 ± 1,5 ∙ 𝑊𝑌  
C1X 1,0 ∙ 𝑃𝑃 + 1,0 ∙ 𝑅𝐶 + 0,3 ∙ 𝑆𝑂𝐵 ± 1,0 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑇1,𝑋 ± 0,3 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑇1,𝑌  
C1Y 1,0 ∙ 𝑃𝑃 + 1,0 ∙ 𝑅𝐶 + 0,3 ∙ 𝑆𝑂𝐵 ± 0,3 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑇1,𝑋 ± 1,0 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑇1,𝑌  
C2X 1,0 ∙ 𝑃𝑃 + 1,0 ∙ 𝑅𝐶 + 0,3 ∙ 𝑆𝑂𝐵 ± 1,0 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑇2,𝑋 ± 0,3 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑇2,𝑌  
C2Y 1,0 ∙ 𝑃𝑃 + 1,0 ∙ 𝑅𝐶 + 0,3 ∙ 𝑆𝑂𝐵 ± 0,3 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑇2,𝑋 ± 1,0 ∙ 𝐸𝐸𝑑𝑇2,𝑌  
 
em que: 
PP Peso próprio da estrutura 
RCP Restantes cargas permanentes 
SOB Sobrecarga 
AVB Ação variável base 
WY Ação do vento segundo a direção 𝑦 
C1X Combinação da ação sísmica do Tipo 1 na direção x 
C1Y Combinação da ação sísmica do Tipo 1 na direção y 
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C2X Combinação da ação sísmica do Tipo 2 na direção x 
C2Y Combinação da ação sísmica do Tipo 2 na direção y 
EEdT1,X Componente resultante da ação sísmica do Tipo 1, na direção x 
EEdT1,Y Componente resultante da ação sísmica do Tipo 1, na direção y 
EEdT2,X Componente resultante da ação sísmica do Tipo 2, na direção x 
EEdT2,Y Componente resultante da ação sísmica do Tipo 2, na direção y 
 
4.5. DIMENSIONAMENTO DAS LAJES 
O aspeto mais condicionante no dimensionamento das lajes das estruturas estudadas neste trabalho é a 
sua deformação em condições de utilização em serviço. Esta deformação deve ser limitada de forma a 
evitar danos nos elementos não estruturais ou o desconforto do utilizador. Uma vez que as estruturas 
estão sujeitas à ação sísmica prevista no EC8, o regulamento indica que os pavimentos dos pisos devem 
apresentar comportamento de diafragma indeformável no seu plano. Isto é cumprido quando as lajes 
possuem uma espessura mínima de 70mm e armadura mínima nas duas direções. 
No pré-dimensionamento das lajes, recorreu-se ao Quadro 3.3. O dimensionamento foi realizado a partir 
dos esforços de flexão obtidos pelo SAP2000. Estes esforços resultaram de uma análise elástica sem 
redução de rigidez dos elementos modelados, ou seja, sem a inclusão do efeito da fluência ao longo do 
tempo ou da fendilhação. Isto significa que os momentos negativos obtidos no programa são superiores, 
e os momentos positivos inferiores, aos momentos que se obteriam caso se considerasse os efeitos 
referidos, devido a redistribuição de esforços. Na modelação também não se considerou a alternância da 
sobrecarga nos vãos das lajes. Estes aspetos foram tidos em conta no dimensionamento da armadura das 
lajes. 
 
4.5.1. SOLUÇÃO DE LAJE FUNGIFORME MACIÇA - LFM 
Espessura da Laje 
Usando o quadro Quadro 3.3 (l/d=24 para lajes fungiformes), para um vão de 7,95m e admitindo tensão 
máxima nas armaduras σs=270MPa, obtém-se uma altura útil d≈0,29m. Durante a análise, e após várias 
iterações, chegou-se ao valor final de 30cm para a espessura da laje.  
 
Dimensionamento das Armaduras Longitudinais 
A armadura mínima para uma espessura de 30cm de laje maciça é de 3,7cm2/m, tendo-se usado varões 
ϕ8//0,125 (4cm2/m , MRd =43kNm/m) nas zonas da laje menos solicitadas. Para recobrimento cnom=2,5cm 
e usando varões com diâmetro máximo de 20mm, considerou-se d=0,245m nas zonas mais 
condicionantes e d=0,25m nas zonas menos condicionantes (onde existem varões com menores 
diâmetros). Para classe de exposição XC1, o valor máximo da abertura de fendas permitido é de 0,40mm. 
Para a obtenção dos esforços e para a disposição das armaduras, fez-se uso do conceito de faixas sobre 
pilares (FP) e faixas centrais (FC) da análise por pórticos equivalentes referida no EC2. Os valores dos 
momentos negativos na zona sobre os pilares usados para o dimensionamento das armaduras foram 
determinados através da integração do diagrama de momentos obtidos no SAP2000, no alinhamento dos 
pilares entre as linhas designadas por C2, como representado na Fig. 4.14. A partir desta resultante 
Estudo de Edifícios de Betão Armado com Diferentes Soluções Estruturais dos Pavimentos 
 – Avaliação de Custos e Desempenho 
 
 85 
obtida por integração, definiu-se o momento unitário médio adotado para o dimensionamento de 
armaduras. 
 
Fig. 4.14 – Representação das faixas e dos momentos negativos segundo a direção xx na zona central do Piso 
Tipo 
As linhas na figura designadas por C1 fazem a divisão entre as faixas sobre os pilares e a faixas centrais, 
e a linha C0 corresponde ao alinhamento dos pilares na direção perpendicular. As linhas C2 foram 
consideradas no ponto médio entre a face dos pilares e as linhas C1. 
As armaduras daqui calculadas foram dispostas pela largura total da faixa sobre os pilares (entre as 
linhas C1). No Quadro 4.14 apresenta-se o dimensionamento das armaduras superiores sobre os pilares 
P3 centrais, para o Piso Tipo. 
 
Quadro 4.14 – Dimensionamento da armadura superior para os momentos negativos mais condicionantes 
das FP na zona dos pilares P3 para o Piso Tipo 





− = 210 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑥
− = 𝜙20//0,125 𝜌 = 1,00% 𝑀𝑅𝑑 = 243 𝑘𝑁𝑚/𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑦
− = 189 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑦





− = 135 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 12,0 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 250 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,28 𝑚𝑚 
𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
− = 122 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 10,8 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 225 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,24 𝑚𝑚 
 
 
Na zona de momentos negativos entre os pilares (faixas centrais) fez-se a integração do diagrama de 
momentos junto às linhas C1, onde os esforços são mais elevados, resultando em valores de momentos 
unitários que conduzem a um dimensionamento de armaduras ligeiramente conservativo. A armadura 
daqui dimensionada foi disposta ao longo da largura de toda a faixa central. 
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Quadro 4.15 – Dimensionamento da armadura superior para os momentos negativos mais condicionantes 
das FC na zona dos pilares P3 para o Piso Tipo 





− = 72 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑥
− = 𝜙10//0,10 𝜌 = 0,32% 𝑀𝑅𝑑 = 81 𝑘𝑁𝑚/𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑦
− = 25 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑦





− = 47 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 6,4 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 265 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,28 𝑚𝑚 
𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
− = 16 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 2,8 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 172 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,23 𝑚𝑚 
 
Para o dimensionamento da armadura inferior, foi considerado o valor máximo dos momentos positivos 
obtidos pelo SAP2000. Para atender aos efeitos da alternância de sobrecarga não contemplados na 
análise no modelo global do SAP2000, foi adotado, de uma forma simplificada, um incremento de 15% 
dos momentos no modelo para o dimensionamento das armaduras inferiores. Este valor de 15% do 
incremento de momentos foi definido a partir da análise com um modelo parcial de um piso do edifício 
na qual se estabeleceram situações de carregamento com alternância de sobrecarga. 
 
Quadro 4.16 – Dimensionamento da armadura inferior na zona de momentos positivos entre os pilares P3, 
para o Piso Tipo 





+ = 63 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑥
+ = 𝜙10//0,10 𝜌 = 0,34% 𝑀𝑅𝑑 = 82 𝑘𝑁𝑚/𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑦
+ = 69 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑦





+ = 41 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 5,4 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 228 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,23 𝑚𝑚 
𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
+ = 45 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 5,9 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 250 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,25 𝑚𝑚 
 
As armaduras superiores perpendiculares aos bordos livres da laje, nas zonas sobre os pilares de bordo 
P1, foram calculadas com base na integração do diagrama de momentos negativos total (entre as linhas 
C3 representadas na Fig. 4.15), em cada pilar, incrementado de 15%. O momento daí resultante tem de 
ser inferior a um momento resistente dos pilares de bordo com valor de 0,17∙be∙d2∙fck. Para pilares com 
secção mínima de 0,30x0,40m2, corresponde a be=0,7m e momento máximo de 245kNm.  
 
Fig. 4.15 – Representação dos momentos negativos segundo a direção yy nas zonas sobre os pilares de bordo 
 
A armadura foi disposta pela largura be, na zona dos pilares de bordo P1. 
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Quadro 4.17 – Dimensionamento da armadura superior nas zonas dos pilares de bordo para o Piso Tipo  
 Zona de momentos negativos máximos 
ELU 𝑀𝐸𝑑,𝑦
− = 150 𝑘𝑁𝑚 𝐴𝑠,𝑦
− = 6𝜙20 𝜌 = 1,08% 𝑀𝑅𝑑 = 180 𝑘𝑁𝑚/𝑚 
CQP 𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
− = 97 𝑘𝑁𝑚 𝜎𝑐 = 12,0 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 208 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,26 𝑚𝑚 
 
A solução final e disposição das armaduras e os diagramas de momentos obtidos no SAP2000 podem 
ser consultados no Anexo E, apresentando-se na Fig. 4.16 as solução de armaduras superiores na direção 
y para o piso tipo. 
 




O uso de lajes fungiformes como solução de pavimentos requer a verificação da segurança em relação 
ao punçoamento. Tendo em conta que o EC8 não refere concretamente como tratar este tipo de ligação 
laje/pilar sujeito a rotura por punçoamento, fez-se a verificação e dimensionamento das armaduras 
recorrendo ao EC2. Durante o sismo, prevê-se a formação de rótulas plásticas junto às ligações dos 
pilares com as lajes. Assim, como esforços solicitantes na análise do punçoamento, consideraram-se os 
momentos resistentes das secções dos pilares para os esforços axiais existentes nas combinações 
sísmicas. 
Na determinação do parâmetro β recorreu-se à equação (3.18) para os pilares de bordo, e à equação 
(3.17) (expressão aproximada para o valor de β) para os pilares interiores. Os valores do VEd foram 
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obtidos no SAP2000 calculando a diferença dos esforços axiais nos pilares entre dois pisos nas 
combinações sísmicas. Considerou-se uma altura útil d=0,26m. 
Apresenta-se de seguida o dimensionamento das armaduras de punçoamento nas localizações dos pilares 
P1, P2 e P3, nos casos mais condicionantes. Os esquemas das armaduras de punçoamento encontram-
se no Anexo H. 
 
Quadro 4.18 – Dimensionamento das armaduras de punçoamento na zona dos pilares P1 
LFM - Zona dos pilares de bordo P1 
 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cob. 
Secção Pilar 0,30 x 0,50 m2 0,30 x 0,40 m2 
𝑉𝐸𝑑 277 kN 271 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑝𝑎𝑟𝑎𝑙. 281 kNm 245 kNm 
𝑒𝑝𝑎𝑟𝑎𝑙. 1,01 m 0,90 m 
𝑢1 2,934 m 2,734 m 
𝑢1∗ 2,434 m 2,334 m 
𝑐1/2𝑐2 0,833 0,667 
𝑊1 1,478 1,344 
𝑘 0,55 0,5 
𝛽 2,313 2,091 
𝑣𝑅𝑑,𝑐 0,630 MPa 0,650 MPa 
𝑣𝐸𝑑 0,838 MPa 0,798 MPa 
Arm. Punço. 6 ramos ϕ10 6 ramos ϕ10 
𝑣𝑅𝑑,𝑐𝑠 0,979 MPa 1,030 MPa 
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Quadro 4.19 – Dimensionamento das armaduras de punçoamento na zona dos pilares P2 
LFM - Zona dos pilares interiores P2 
 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cob. 
Secção Pilar 0,30 x 0,80 m2 0,30 x 0,60 m2 0,30 x 0,40 m2 
𝑉𝐸𝑑 422 kN 436 kN 430 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 624 kNm 382 kNm 160 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 240 kNm 182 kNm 125 kNm 
𝑒𝑥 1,478 m 0,876 m 0,372 m 
𝑒𝑦 0,568 m 0,416 m 0,291 m 
𝑢1 5,467 m 5,067 m 4,667 m 
𝛽 2,635 2,112 1,608 
𝑣𝑅𝑑,𝑐 0,546 MPa 0,561 MPa 0,561 MPa 
𝑣𝐸𝑑 0,783 MPa 0,701 MPa 0,570 MPa 
Arm. Punço. 12 ramos ϕ10 12 ramos ϕ10 8 ramos ϕ8 
𝑣𝑅𝑑,𝑐𝑠 0,952 MPa 1,007 MPa 0,692 MPa 
 
Quadro 4.20 – Dimensionamento das armaduras de punçoamento na zona dos pilares P3 
LFM - Zona dos pilares interiores P3 
 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cob. 
Secção Pilar 0,35 x 1,20 m2 0,30 x 1,00 m2 0,30 x 0,60 m2 
𝑉𝐸𝑑 610 kN 622 kN 614 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 1747 kNm 1007 kNm 401 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 0 kNm 307 kNm 191 kNm 
𝑒𝑥 2,862 m 1,618 m 0,653 m 
𝑒𝑦 0 m 0,493 m 0,311 m 
𝑢1 6,367 m 5,867 m 5,067 m 
𝛽 3,302 2,574 1,830 
𝑣𝑅𝑑,𝑐 0,667 MPa 0,692 MPa 0,692 MPa 
𝑣𝐸𝑑 1,217 MPa 1,050 MPa 0,853 MPa 
Arm. Punço. 16 ramos ϕ12 16 ramos ϕ10 12 ramos ϕ10 
𝑣𝑅𝑑,𝑐𝑠 1,395 MPa 1,194 MPa 1,105 MPa 
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4.5.2. SOLUÇÃO DE LAJE FUNGIFORME ALIGEIRADA - LFA 
Para a solução de laje fungiforme aligeirada, usou-se o tipo de lajes comercializadas pela empresa 
FERCA, que é a solução usada no projeto original. Tem-se assim um pavimento de laje fungiforme com 
secção maciça nas zonas dos pilares, e secção nervurada com aligeiramentos através de blocos de betão 
leve nas zonas centrais dos vãos. 
 
Espessura da Laje 
De entre as medidas disponíveis pela FERCA, optou-se por blocos com 75cm largura e 25cm de altura, 
em que com a largura da nervura de 15cm, perfaz 90cm entre eixos das nervuras (FERCABLOCO 
FB75/25). Para a lâmina de compressão verificou-se que 8cm de espessura, perfazendo uma espessura 
total da laje de 33cm, era suficiente para um bom comportamento da laje, cumprindo com o valor 
mínimo de 7cm preconizados no EC8 para que a laje tenha comportamento de diafragma indeformável 
no seu plano. 
Na Fig. 4.17 apresenta-se um corte esquemático da secção aligeirada. 
 
 
Fig. 4.17 – Esquema da laje fungiforme aligeirada 
 
No Quadro 4.21 apresentam-se características adicionais da laje aligeirada usada. 
 
Quadro 4.21 – Características das zonas aligeiradas da laje fungiforme 
Consumo de betão P.P. da laje Inércia da laje 
0,1633 m3/m2 4,9 kN/m2 100557cm4 
 
Como referido no subcapítulo da modelação, as zonas aligeiradas foram modeladas usando valores para 
as espessuras (thickness) da malha de elementos finitos no SAP2000 equivalentes a uma secção maciça 
se tivesse as propriedades da secção aligeirada. O valor da espessura de uma secção maciça com peso 
de 4,9kN/m2 é de 0,196m, e o valor da espessura de uma secção maciça com inércia à flexão de 
100557cm4 é de 0,229m. 
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Dimensionamento das Armaduras Longitudinais 
Com 33cm de espessura total da laje, foi considerado d=0,275m zonas mais condicionantes e d=0,28m 
nas zonas menos condicionantes. A armadura mínima nas zonas maciças é de 4,2cm2/m, tendo-se usado 
varões ϕ8//0,10 (5cm2/m , MRd = 60kNm/m) nas zonas maciças menos solicitadas das lajes. 
A obtenção dos momentos para o dimensionamento das armaduras longitudinais principais foi feita de 
forma análoga à LFM, mas em que a divisão entre faixas centrais e faixas sobre pilares se localiza sobre 
os limites das zonas maciças da laje. 
No quadro seguinte apresenta-se o dimensionamento das armaduras superiores na zona maciça sobre os 
pilares P3 centrais, para o Piso Tipo: 
 
Quadro 4.22 – Dimensionamento da armadura superior para os momentos negativos mais condicionantes 
das zonas maciças dos pilares P3 para o Piso Tipo 





− = 215 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑥
− = 𝜙20//0,125 𝜌 = 0,90% 𝑀𝑅𝑑 = 270 𝑘𝑁𝑚/𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑦
− = 182 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑦





− = 140 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 10,6 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 234 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,28 𝑚𝑚 
𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
− = 119 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 9,7 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 245 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,28 𝑚𝑚 
 
Devido à significativa diferença de rigidez entre as secções maciça e aligeirada da laje (rigidez à flexão 
da secção maciça é cerca do triplo da secção aligeirada), há uma maior concentração de esforços de 
flexão nas zonas maciças, o que, em conjunto com uma maior largura das faixas sobre pilares, resulta 
em valores baixos de momentos nas secções aligeiradas, comparativamente à LFM. 
Como os momentos obtidos no SAP2000 estão por metro de desenvolvimento e o espaçamento entre 
eixos das nervuras é de 0,9m, para o cálculo das armaduras longitudinais superiores nas zonas 
aligeiradas, usou-se para b o valor de 0,1667m (0,15/0.9). Usando como armadura mínima φ8//0,10 na 
lâmina de compressão da secção aligeirada, dá um momento resistente MRd = 54kNm/m. 
 
Quadro 4.23 – Dimensionamento armadura superior para os momentos negativos mais condicionantes nas 
zonas aligeiradas entre os pilares P3 para o Piso Tipo 





− = 46 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑥
− = 𝜙8//0,10 𝑀𝑅𝑑 = 54 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝑥 = 0,081𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑦
− = 30 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑦





− = 30 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 12,6 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 251 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,27 𝑚𝑚 
𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
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A armadura inferior nas nervuras das zonas aligeiradas foi calculada para uma solução de 2 varões em 
cada nervura. Os momentos obtidos no SAP2000 (incrementados de 15% como na LFM) foram 
multiplicados por 0,9 tendo em conta o espaçamento dos eixos das nervuras. 
 
Quadro 4.24 – Dimensionamento armadura inferior na nervuras das zonas aligeiradas os pilares P3, para 
o Piso Tipo 





+ = 32,1 𝑘𝑁𝑚/𝑛𝑒𝑟𝑣. 𝐴𝑠,𝑥
+ = 2𝜙16 /𝑛𝑒𝑟𝑣. 𝑀𝑅𝑑 = 48 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝑥 = 0,012𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑦
+ = 31,7 𝑘𝑁𝑚/𝑛𝑒𝑟𝑣. 𝐴𝑠,𝑦





+ = 20,9 𝑘𝑁𝑚/𝑛𝑒𝑟𝑣. 𝜎𝑐 = 3,2 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 199 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,17 𝑚𝑚 
𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
+ = 20,6 𝑘𝑁𝑚/𝑛𝑒𝑟𝑣. 𝜎𝑐 = 3,2 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 196 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,17 𝑚𝑚 
 
 
As armaduras superiores perpendiculares aos bordos livres da laje foram dimensionadas tal como na 
LFM. 
 
Quadro 4.25 – Dimensionamento armadura superior nas zonas dos pilares de bordo para o Piso Tipo 
 Zona de momentos negativos máximos 
ELU 𝑀𝐸𝑑,𝑦
− = 129 𝑘𝑁𝑚 𝐴𝑠,𝑦
− = 5𝜙20 𝜌 = 0,82% 𝑀𝑅𝑑 = 171 𝑘𝑁𝑚/𝑚 
CQP 𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
− = 84 𝑘𝑁𝑚 𝜎𝑐 = 9,41 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 223 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,27 𝑚𝑚 
 
 
Na Fig. 4.18 apresenta-se a solução de armaduras inferiores longitudinais principais na direção y para o 
Piso Tipo. 
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Fig. 4.18 – Representação das armaduras longitudinais inferiores principais e dos momentos negativos segundo 
a direção xx 
 
Dimensionamento das Armaduras de Esforço Transverso 
No quadro seguinte apresenta-se a solução das armaduras de esforço transverso nas nervuras: 
Quadro 4.26 – Dimensionamento estribos nas nervuras 
Nervura 
𝑏𝑤 0,15 m 
𝑑 0,28 m 
𝜌
𝑤,𝑚𝑖𝑛





 1,32 cm2/m 
𝑠𝑙,𝑚𝑎𝑥 0,21 m 
Armad. 2r. ϕ6//0,20 
𝐴𝑠𝑤 2,83 cm
2/m 
𝑐𝑜𝑡 𝜃 2,0 
𝑉𝑅𝑑,𝑐𝑠 62,0 kN 
 
O valor do esforço transverso máximo obtido no SAP2000 nas zonas das nervuras é de 42,11 kN/m, o 
que resulta em 𝑉𝐸𝑑 = 42,11 ∙ 1,15 ∙ 0,9 = 43,6 𝑘𝑁/𝑛𝑒𝑟𝑣𝑢𝑟𝑎. A armadura dimensionada já se encontra 
próxima do mínimo requerido pelo EC2, pelo que se usou essa solução em todas as nervuras. 
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Punçoamento 
A verificação e dimensionamento das armaduras de punçoamento foi feita de forma análoga à da LFM,  
considerando-se agora uma altura útil d=0,29m. Apresenta-se de seguida o dimensionamento das 
armaduras de punçoamento nas localizações dos pilares P1, P2 e P3, nos casos mais condicionantes. Os 
esquemas das armaduras de punçoamento encontram-se no Anexo H. 
 
Quadro 4.27 – Dimensionamento das armaduras de punçoamento na zona dos pilares P1 
LFA - Zona dos pilares de bordo P1 
 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cob. 
Secção Pilar 0,30 x 0,50 m2 0,30 x 0,40 m2 
𝑉𝐸𝑑 262 kN 254 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑝𝑎𝑟𝑎𝑙. 281 kNm 245 kNm 
𝑒𝑝𝑎𝑟𝑎𝑙. 1,071 m 0,967 m 
𝑢1 3,122 m 2,922 m 
𝑢1∗ 2,622 m 2,522 m 
𝑐1/2𝑐2 0,833 0,667 
𝑊1 1,699 1,553 
𝑘 0,5 0,5 
𝛽 2,274 2,068 
𝑣𝑅𝑑,𝑐 0,575 MPa 0,593 MPa 
𝑣𝐸𝑑 0,658 MPa 0,620 MPa 
Arm. Punço. 6 ramos ϕ8 6 ramos ϕ8 
𝑣𝑅𝑑,𝑐𝑠 0,965 MPa 0,918 MPa 
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Quadro 4.28 – Dimensionamento das armaduras de punçoamento na zona dos pilares P2 
LFA - Zona dos pilares interiores P2 
 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cob. 
Secção Pilar 0,30 x 0,80 m2 0,30 x 0,60 m2 0,30 x 0,40 m2 
𝑉𝐸𝑑 378 kN 387 kN 377kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 624 kNm 382 kNm 160 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 240 kNm 182 kNm 125 kNm 
𝑒𝑥 1,653 m 0,988 m 0,425 m 
𝑒𝑦 0,635 m 0,470 m 0,332 m 
𝑢1 5,844 m 5,444 m 5,044 m 
𝛽 2,709 2,164 1,639 
𝑣𝑅𝑑,𝑐 0,513 MPa 0,499 MPa 0,499 MPa 
𝑣𝐸𝑑 0,603 MPa 0,530 MPa 0,422 MPa 
Arm. Punço. 12 ramos ϕ8 12 ramos ϕ8 8 ramos ϕ6 
𝑣𝑅𝑑,𝑐𝑠 0,718 MPa 0,731 MPa 0,776 MPa 
 
Quadro 4.29 – Dimensionamento das armaduras de punçoamento na zona dos pilares P3 
LFA - Zona dos pilares interiores P3 
 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cob. 
Secção Pilar 0,35 x 1,20 m2 0,30 x 1,00 m2 0,30 x 0,60 m2 
𝑉𝐸𝑑 537 kN 550 kN 541 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 1747 kNm 1007 kNm 401 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 0 kNm 307 kNm 191 kNm 
𝑒𝑥 3,256 m 1,832 m 0,742 m 
𝑒𝑦 0 m 0,558 m 0,353 m 
𝑢1 6,744 m 6,224 m 5,444 m 
𝛽 3,483 2,675 1,875 
𝑣𝑅𝑑,𝑐 0,604 MPa 0,651 MPa 0,651 MPa 
𝑣𝐸𝑑 0,956 MPa 0,812 MPa 0,642 MPa 
Arm. Punço. 16 ramos ϕ10 16 ramos ϕ8 12 ramos ϕ8 
𝑣𝑅𝑑,𝑐𝑠 1,054 MPa 0,722 MPa 0,845 MPa 
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4.5.3. SOLUÇÃO DE LAJE VIGADA MACIÇA - LVM 
Para a solução de laje vigada maciça, foram utilizadas vigas com secção 0,30x0,60m2 em todos os eixos 
principais da planta dos pisos. As dimensões do maior lado de todos os painéis de laje é inferior ao dobro 
da menor dimensão, e como tal, a laje foi armada nas duas direções principais. 
 
Espessura da Laje 
O painel de laje mais condicionante tem de dimensão 7,30 x 7,95 m2. Para o vão de 7,30m, chegou-se à 
espessura de 20cm de laje. 
 
Dimensionamento das Armaduras Longitudinais 
A armadura mínima para uma espessura de 20cm de laje maciça é As,min = 2.3cm2, tendo-se usado varões 
ϕ8//0,20 (2,5cm2/m , MRd = 16kNm/m) nas zonas da laje menos solicitadas, com uma altura útil d=0,15m. 
No dimensionamento da armadura superior, fez-se o integral do diagrama de momentos junto aos eixos 
das vigas, incluindo os valores de pico. 
 
Quadro 4.30 – Dimensionamento da armadura superior na zona de momentos negativos entre os pilares 
P3 para o Piso Tipo 





− = 31,0 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑥
− = 𝜙10//0,125 𝜌 = 0,42% 𝑀𝑅𝑑 = 39,4 𝑘𝑁𝑚/𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑦
− = 20,0 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑦





− = 19,3 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 6,4 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 228 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,19 𝑚𝑚 
𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
− = 12,5 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 4,9 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 225 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,22 𝑚𝑚 
 
Para o dimensionamento da armadura inferior usou-se o valor máximo dos momentos positivos obtidos 
pelo SAP2000, e incrementou-se este valor em 15%. 
 
Quadro 4.31 – Dimensionamento da armadura superior na zona de momentos positivos entre os pilares P3 
para o Piso Tipo 





+ = 24,7 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑥
+ = 𝜙8//0,10 𝜌 = 0,34% 𝑀𝑅𝑑 = 31,6 𝑘𝑁𝑚/𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑦
+ = 24,2 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝐴𝑠,𝑦





+ = 15,4 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 5,6 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 225 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,19 𝑚𝑚 
𝑀𝐶𝑄𝑃,𝑦
+ = 15,1 𝑘𝑁𝑚/𝑚 𝜎𝑐 = 5,4 𝑀𝑃𝑎 𝜎𝑠 = 219 𝑀𝑃𝑎 𝑤𝑘 = 0,18 𝑚𝑚 
 
Na Fig. 4.19 apresenta-se a solução de armaduras longitudinais superiores na direção x para o Piso Tipo. 
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4.5.4. CONTROLO DA DEFORMAÇÃO 
Os pavimentos têm as maiores deformações na zona central que é onde existem os maiores vãos, como 
se pode ver na Fig. 4.20. 
 
 
Fig. 4.20 – Diagrama dos deslocamentos verticais absolutos no Piso Tipo na LFM 
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No Quadro 4.32 apresentam-se os valores limites da relação vão/altura para os quais o cálculo explícito 
da flecha pode ser dispensado. 
 
Quadro 4.32 – Determinação do valor limite da relação vão/altura 
 LFM LFA LVM 
𝐾 1,2 1,2 1,5 
𝜌 0,34 % 0,16 % 0,34 % 
𝜌0 0,55 % 0,55 % 0,55 % 
(𝑙/𝑑)∗ 39,1 126,3 48,9 
𝐾𝜎𝑠 1,24 1,56 1,38 
𝐾𝑇 1 0,8 1 
𝐾𝑙 1 1 1 
𝑙/𝑑 ≤ 48,5 ≤ 157,6 ≤ 67,5 
 
Quadro 4.33 – Relação vão/altura 
 LFM LFA LVM 
𝑑 0,25 m 0,28 m 0,15 m 
𝑙 7,95 7,95 7,3 
𝑙/𝑑 31,8 28,4 48,7 
 
Como se pode constatar, as lajes das três soluções cumprem o critério de dispensa do cálculo explícito 
das flechas. 
O orientador do autor deste trabalho referiu uma forma expedita de avaliar a deformação para os tipos 
de lajes analisados neste trabalho, em que consiste em obter a flecha em fase elástica no SAP2000, 
multiplicar por um fator que tem em conta a fendilhação e a fluência, e comparar com o valor l/400 
(critério do REBAP). Considerando um coeficiente de fluência 𝜑(∞, 𝑡0) = 2, o módulo de elasticidade 
do betão reduz-se a 1/3, o que faz com que a flecha final tendo em conta o efeito da fluência seja cerca 
de 3 vezes superior à flecha elástica. Adicionando o efeito da fendilhação, a flecha final é cerca de 4 a 
5 vezes superior à flecha elástica. Os limites de l/250 e l/500 preconizados no EC2 para as flechas podem 
ser aproximados para l/400, que é o limite indicado no REBAP. 
No Quadro 4.34 apresenta-se a avaliação da deformação pelo método atrás referido. O parâmetro 𝑎 
refere-se ao valor máximo da flecha obtida no SAP2000, medida na zona com maior deformação em 
relação às zonas dos pilares que envolvem o painel, tanto nas soluções de lajes fungiformes como na de 
laje vigada, para a combinação quase permanente. O parâmetro 𝑎𝑡∞ corresponde à flecha aproximada a 
tempo infinito, em que 𝑎𝑡∞ = 5 ∙ 𝑎. 
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Quadro 4.34 – Avaliação da deformação através de método expedito 
 LFM LFA LVM 
𝑎 (𝑚𝑚) 3,62 3,67 3,45 
𝑎𝑡∞ (𝑚𝑚) 18,12 18,34 17,23 
𝑙/400 (𝑚𝑚) 19,88 19,88 18,25 
 
Como se pode verificar, todos os valores das flechas aproximadas a tempo infinito são inferiores a l/400. 
De notar que a flecha da laje vigada foi medida em relação aos nós dos pilares e não das vigas, sendo 
assim o valor da deformação bastante conservativo. 
 
4.6. ANÁLISE SÍSMICA 
Como referido anteriormente, na análise sísmica foi usado o Modelo B, em que os elementos de 
contraventamento (paredes e núcleos) foram modelados como elementos de barra. Na modelação, teve-
se em conta a fendilhação dos elementos estruturais, nomeadamente a redução para metade da rigidez à 
flexão e ao esforço transverso. 
 
4.6.1. ELEMENTOS ESTRUTURAIS E PESO DO EDIFÍCIO 
O dimensionamento dos elementos estruturais foi feito iterativamente. Neste subcapítulo apresentam-se 
já as dimensões finais das secções destes elementos. 
 
Quadro 4.35 – Dimensões das secções dos pilares nas estruturas da LFM e LFA 
 LFM e LFA 
 
P1 
(bx x by) [m2] 
P2 
(bx x by) [m2] 
P3 
(bx x by) [m2] 
Piso 4 à Cobert. 0,30 x 0,40 0,30 x 0,40 0,30 x 0,60 
Piso 1 ao Piso 4 0,30 x 0,50 0,30 x 0,60 0,30 x 1,00 
Fund. ao Piso 1 0,30 x 0,50 0,30 x 0,80 0,35 x 1,20 
 
Quadro 4.36 – Dimensões das secções dos pilares na estrutura da LVM 
 LFM / LFA 
 
P1 
(bx x by) [m2] 
P2 
(bx x by) [m2] 
P3 
(bx x by) [m2] 
Piso 4 à Cobert. 0,30 x 0,40 0,30 x 0,40 0,40 x 0,40 
Piso 1 ao Piso 4 0,30 x 0,50 0,40 x 0,50 0,60 x 0,60 
Fund. ao Piso 1 0,30 x 0,55 0,55 x 0,60 0,60 x 0,60 
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Quadro 4.37 – Dimensões das secções das paredes (LFM, LFA e LVM) 
 
PB  
(bx x by) [m2] 
PE 
(bx x by) [m2] 
Fund. à Cobertura 0,30 x 5,66 3,65 x 0,30 
 
 
Fig. 4.21 – Dimensão da secção dos núcleos CE (LFM, LFA e LVM) 
 
A dimensão das secções das vigas que constituem os pórticos na LVM é de 0,30x0,60m2. 
 
Definidos todos os elementos estruturais, interessa referir o peso total do edifício para uma melhor 
perceção na comparação das estruturas em termos de análise sísmica. No quadro seguinte estão 
representados os valores do peso do edifício ao nível do rés-do-chão para a combinação quase 
permanente: 
Quadro 4.38 – Peso das estruturas ao nível do Piso 0 para a CQP 
 LFM LFA LVM 
Peso (kN) 99705 90049 92679 
 
O peso da LFM é cerca de 11% e 8% mais alto que os pesos da LVM e LFA respetivamente. 
 
 
4.6.2. ELEMENTOS PRIMÁRIOS E SECUNDÁRIOS 
O EC8 não refere um procedimento específico para a verificação dos elementos a selecionar como 
elementos sísmicos primários e secundários. Para esta avaliação, considerou-se a relação das forças de 
corte sísmicas dos elementos verticais da estrutura sujeita apenas a uma componente da ação do sismo 
em cada direção (𝐸𝐸𝑑𝑇1,𝑋 e 𝐸𝐸𝑑𝑇1,𝑌). A verificação foi feita ao nível do Piso 0 para as duas direções, 
uma vez que os pilares de bordo estão embutidos nos muros MS ao nível da cave. 
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Quadro 4.39 – Valores das forças de corte sísmicas nos elementos verticais ao nível do Piso 0 
 LFM  LFA  LVM 
 Fx [kN] Fy [kN]  Fx [kN] Fx [kN]  Fx [kN] Fy [kN] 
Paredes e núcleos 5682 7756  5220 6638  5563 7021 
Pilares 558 656  591 727  1302 1133 
 9,8% 9,2%  11,3% 11,0%  23,4% 16,1% 
 
Como se pode observar pelo quadro anterior, nas soluções de laje fungiforme, a contribuição para a 
rigidez lateral dos pilares é inferior a 15% relativamente aos elementos de contraventamento. As 
especificações do EC8 não cobrem o dimensionamento sísmico de elementos primários constituintes do 
sistema de lajes fungiformes, uma vez que estes sistemas têm um comportamento sísmico que não está 
ainda totalmente esclarecido. O Anexo Nacional recomenda que as lajes fungiformes não sejam 
utilizadas como parte do sistema de elementos sísmicos primários. Os pilares foram, assim, considerados 
como elementos principais secundários nas LFM e LFA. 
Já na estrutura da LVM, a contribuição para a rigidez lateral dos pilares é superior a 15% relativamente 
às paredes e núcleos devido à maior rigidez dos sistemas de pórtico pilar/viga. Como os pórticos dos 
pilares P3 apresentam uma rigidez significativamente superior aos dos restantes pilares, consideraram-
se apenas os pórticos dos pilares P3 como elementos sísmicos primários, escolhendo-se os pilares P1 e 
P2 para elementos secundários. 
 
Quadro 4.40 – Valores das forças de corte sísmicas nos elementos verticais ao nível do Piso 0 para a LVM 
  LVM 
  Fx [kN] Fy [kN] 
Paredes, núcleos e pilares P3  6199 7498 
Pilares P1 e P2  667 657 
  10,8% 8,8% 
 
Nos modelos com elementos sísmicos secundários, estes elementos foram modelados com a rigidez 
lateral reduzida a um valor praticamente nulo. 
 
4.6.3. ANÁLISE MODAL 
Na análise modal por espectro de resposta, é necessário ter em conta todos os modos de vibração que 
contribuam com massa modal efetiva relevante, sendo uma das condições do EC8 para o cumprimento 
deste critério considerar os modos cuja soma das respetivas massas modais efetiva é pelo menos 90% 
da massa total da estrutura. Neste trabalho foram considerados 20 modos de vibração para todas as 
estruturas, ultrapassando os 90% requeridos da soma das massas modais efetivas relativamente à massa 
total estrutura.  
No Quadro 4.41 apresentam-se as frequências e períodos dos três primeiros modos de vibração. 
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Quadro 4.41 – Frequências e períodos dos 3 principais modos de vibração 
 LFM  LFA  LVM 
Modos Freq. [Hz] T [s]  Freq. [Hz] T [s]  Freq. [Hz] T [s] 
1 0,743 1,345  0,747 1,339  0,913 1,095 
2 0,933 1,072  0,971 1,029  1,055 0,948 
3 1,364 0,733  1,410 0,709  1,522 0,657 
 
Como se pode verificar, as frequências de vibração das estruturas de laje fungiforme têm valores 
próximos entre si, reflexo da similaridade do sistema estrutural e de não haver uma grande diferença ao 
nível do peso dos pavimentos. A maior massa dos pavimentos da LFM traduz-se em menores valores 
das frequências. Como seria de esperar, a estrutura da LVM apresenta maiores frequências de vibração 
comparativamente às estruturas de lajes fungiformes devido à maior rigidez que os pórticos vigas/pilares 
considerados como elementos primários conferem à estrutura.  




Fig. 4.22 – Vista em planta da deformada do 1º modo de vibração 
 
 
Fig. 4.23 – Vista em planta da deformada do 2º modo de vibração 
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Fig. 4.24 – Vista em planta da deformada do 3º modo de vibração 
 
O 1º modo de vibração tem como translação principal da estrutura a direção em x, o 2º modo a direção 
em y, e o 3º modo representa o principal modo de torção. 
No Quadro 4.42 apresentam-se os valores das massas modais efetivas em percentagens, relativamente à 
massa total do edifício, para os três primeiros modos nas direções principais x e y. 
 
Quadro 4.42 – Massas modais efetivas associadas aos 3 primeiros modos de vibração 
 LFM  LFA  LVM 
Modos m.mex [%] m.mey [%]  m.mex [%] m.mey [%]  m.mex [%] m.mey [%] 
1 62,33 0,00  61,64 0,00  63,53 0,00 
2 0,00 66,77  0,00 66,40  0,00 67,82 
3 0,05 0,00  0,04 0,00  0,03 0,00 
 
É possível verificar que a estrutura tem um comportamento com modos principais muito próximos dos 
puros nas direções x e y. Isto deve-se ao facto da estrutura apresentar simetria em planta na direção y, 
apresentar apenas uma ligeira excentricidade na direção x, e ter as quatro paredes PB dispostas na direção 
y que conferem uma rigidez torsional ao edifício extremamente elevada. 
As massas modais efetivas associadas aos 3 primeiros modos de vibração representam cerca de dois 
terços da massa total da estrutura, o que permite concluir que os períodos associados a estes modos são 
os que mais influenciam a solicitação da ação do sismo. No espectro de cálculo determinado para a ação 
sísmica, as acelerações espectrais da ação do sismo do Tipo 1 têm valor superior às do Tipo 2 a partir 
do período T = 0,28 s. Assim a ação sísmica do Tipo 1 será à partida, para este caso, a mais 
condicionante. 
 
4.6.4. EFEITOS DE 2ª ORDEM ASSOCIADOS À AÇÃO SÍSMICA 
Para a verificação da contabilização ou dispensa dos efeitos de segunda ordem, os deslocamentos dos 
pisos foram determinados considerando-se o maior deslocamento, em cada direção principal, entre 4 
pontos associados aos cantos dos pisos em planta das estruturas. Os valores do coeficiente de 
sensibilidade θ foram calculados para as quatro combinações da ação do sismo consideradas neste 
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trabalho (C1X, C1Y, C2X e C2Y), em função dos deslocamentos relativos e dos esforços de corte em 
cada piso. No Quadro 4.43 apresentam-se os valores máximos do coeficiente de sensibilidade nas duas 
direções principais para as três estruturas, podendo-se consultar no Anexo B os valores para todas as 
combinações. 
Quadro 4.43 – Valores de θ para as estruturas de LFM, LFA e LVM 
 LFM  LFA  LVM 
Pisos θx θy  θx θy  θx θy 
Cave 0.020 0.027  0.020 0.025  0.019 0.022 
Piso 0 0.074 0.058  0.072 0.053  0.055 0.044 
Piso 1 0.097 0.080  0.094 0.072  0.068 0.058 
Piso 2 0.100 0.093  0.098 0.084  0.068 0.066 
Piso 3 0.098 0.094  0.097 0.086  0.063 0.064 
Piso 4 0.089 0.080  0.089 0.073  0.054 0.053 
Piso 5 0.071 0.067  0.071 0.061  0.043 0.044 
Piso 6 0.051 0.053  0.052 0.048  0.031 0.035 
 
Como se pode verificar, todos os valores do coeficiente θ estão dentro do limite de 0,1 para o qual, 
acima deste valor, teria de se considerar os efeitos de segunda ordem. As estruturas de lajes fungiformes 
apresentam valores do coeficiente de sensibilidade bastante próximos de 0,1, havendo um piso da LFM 
a atingir este valor. A estrutura da LVM destaca-se em relação às soluções de laje fungiforme, 
apresentando valores do coeficiente de sensibilidade consideravelmente mais baixos, refletindo-se num 
melhor comportamento sob ação sísmica. 




4.6.5. DESLOCAMENTOS E FORÇAS SÍSMICAS 
Definida a ação do sismo, pode agora fazer-se uma análise dos seus efeitos globais nas estruturas. 
 
Deslocamentos 
Na Fig. 4.25 estão representados os deslocamentos máximos das estruturas sob a ação do sismo. 
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Fig. 4.25 – Deslocamentos máximos 
Como se pode observar, os deslocamentos máximos das estruturas de laje fungiforme têm valores 
aproximados entre si, reflexo da similaridade do sistema estrutural. Os deslocamentos da LVM são entre 
10% a 20% inferiores aos das lajes fungiformes. Também se pode constatar que na direção x os 
deslocamentos da base do Piso 0 são mínimos, devendo-se à grande rigidez que os muros MS conferem 
à estrutura na parte subterrânea. 
 
Drifts 
Na Fig. 4.26 estão representados os drifts máximos nas estruturas sob a ação do sismo: 
  
Fig. 4.26 – Drifts máximos 
Verifica-se que na direção x, os pisos 4 e 5 têm os drifts mais significativos, sendo que na direção y os 
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fungiforme apresentam drifts similares na direção x, apenas diferindo cerca de 4% na direção y, com a 
estrutura de LFM a ter os valores dos deslocamentos relativos mais altos. A estrutura da LFV mais uma 
vez destaca-se, com diferenças de drifts nos pisos superiores que chegam quase a 30% menos, na direção 
x, relativamente às estruturas de lajes fungiformes.  
 
Forças sísmicas 
Na Fig. 4.27 estão representados as forças de corte sísmicas nas estruturas sob a ação do sismo: 
 
  
Fig. 4.27 – Forças de corte sísmicas 
As forças de corte sísmicas da LFA são cerca de 10% inferiores às da LFM na direção x e entre 6 a 8% 
na direção y, consistente com a menor massa que a estrutura possui. A estrutura da LVM apresenta os 
maiores valores das forças de corte, que chegam a mais 20% e 30% das forças de corte das estruturas 
de LFM e LFA respetivamente. 
 
Com estes dados conclui-se, assim, que a estrutura da LVM tem um melhor comportamento face à ação 
sísmica, pois é a que tem o melhor controlo dos deslocamentos, quer da estrutura, quer dos 
deslocamentos entre pisos, assim sendo a menos afetada relativamente a efeitos de segunda ordem e a 
eventuais danos em elementos não estruturais. Embora a LVM é a que apresente maiores forças 
sísmicas, uma parte é resistida pelos pórticos vigas/pilares considerados como elementos sísmicos 
primários. 
Entre as estruturas de lajes fungiformes, a LFM é a que apresenta um pior desempenho pois é a que tem 
maiores deslocamentos e forças sísmicas. Nas estruturas de lajes fungiformes, tendo-se desprezado o 
contributo dos pilares para as deformações horizontais na análise sísmica, as forças sísmicas são 
resistidas na totalidade pelos elementos de contraventamento. Assim, as maiores forças sísmicas que a 
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Os valores dos deslocamentos e das forças sísmicas para cada combinação sísmica podem ser 
consultados no Anexo B. 
 
4.6.6. LIMITAÇÃO DE DANOS 
O edifício em estudo tem na sua constituição elementos não estruturais com materiais frágeis fixos à 
estrutura, como paredes de alvenaria, sendo necessário cumprir o requisito de limitação de danos, de 
acordo com a expressão (3.80). O valor para o coeficiente de redução ν usado foi de 0,5, que é o 
recomendado pelo Anexo Nacional para edifícios de Classe de Importância II. Para uma altura entre 
pisos de 3,22m tem-se 0,005 ∙ 3,22𝑚 = 16,10𝑚𝑚. Apresenta-se no quadro seguinte os valores de 𝑑𝑟𝜈 
para os quais têm de ser inferiores a 16,1mm, nas três estruturas: 
 
Quadro 4.44 – Valores de 𝑑𝑟𝜈 para verificação do critério de limitação de danos 














Cave 0.84 3.50  0.83 3.33  0.91 3.37 
Piso 0 7.82 6.19  7.61 5.88  7.11 5.64 
Piso 1 10.89 8.85  10.62 8.44  9.41 7.83 
Piso 2 12.76 10.59  12.53 10.13  10.59 9.14 
Piso 3 13.73 11.59  13.60 11.10  10.94 9.75 
Piso 4 14.02 12.01  14.00 11.52  10.68 9.85 
Piso 5 13.83 12.02  13.94 11.54  10.06 9.61 
Piso 6 13.28 11.86  13.47 11.40  9.13 9.32 
 
Constata-se que todas as estruturas cumprem o critério da limitação de danos. 
 
 
4.7. EFEITOS GLOBAIS DE 2ª ORDEM ASSOCIADOS ÀS AÇÕES GRAVÍTICAS E DO VENTO  
A verificação da consideração ou dispensa dos efeitos globais de segunda ordem associados às cargas 
gravíticas e do vento foi feita pelo método referido no subcapítulo 3.6.7. Os muros MS na zona da cave 
conferem elevada rigidez à estrutura na direção x, pelo que se considerou a parte da estrutura acima do 
piso 0 na análise na direção x, e considerou-se toda a estrutura até às fundações na análise na direção y. 
As dimensões dos elementos de contraventamento são as mesmas entre as estruturas das três soluções 
estruturais de pavimentos, com valores dos momentos de inércias expostas no quadro Quadro 4.45. 
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Quadro 4.45 – Momentos de inércia dos elementos de contraventamento 
Elementos de 
contraventamento 
Ix (m4) Iy (m4) 
Nº de 
elementos 
PB 4,533 - 4 
PE - 1,013 2 
CE 1,514 4,564 2 
∑ 21,160 11,154  
 
Como se pode verificar, as estruturas estão consideravelmente melhor contraventadas na direção y, com 
as paredes laterais PB a conferirem a grande parte do contraventamento. 
A determinação da carga global de encurvadura FV,BB, e os valores para os quais os efeitos de 2ª ordem 
podem ser dispensados, está representada no Quadro 4.46. 
 
Quadro 4.46 – Determinação da carga global de encurvadura 
Direção X Direção Y 
Parâmetro Valor Parâmetro Valor 
𝑛𝑠 7 𝑛𝑠 8 
𝐿 22,54 m 𝐿 27,04 m 
𝑘 0,1 𝑘 0,1 
𝜉 5,933 𝜉 6,075 
𝐸𝑐𝑑  27,5 GPa 𝐸𝑐𝑑  27,5 GPa 
Σ 0,4𝐸𝑐𝑑𝐼𝑥 233×106 kNm2 Σ 0,4𝐸𝑐𝑑𝐼𝑦 123×106 kNm2 
𝐹𝑉,𝐵𝐵𝑥 1432964 kN 𝐹𝑉,𝐵𝐵𝑦 1888924 kN 
0,1 ∙ 𝐹𝑉,𝐵𝐵𝑥 143296 kN 0,1 ∙ 𝐹𝑉,𝐵𝐵𝑦 188892 kN 
 
O coeficiente k, relativo à flexibilidade relativa das secções de encastramento, foi considerado 
simplificadamente com valor de 0,1. Os valores da carga vertical total FV,Ed foram obtidos para a 
combinação ELU, ao nível das fundações para a direção y e imediatamente acima do nível do piso 0 
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Quadro 4.47 – Verificação da dispensa dos efeitos de 2ª ordem 
 FV,Edx (kN) FV,Edx / 0,1FV,BBx (%) FV,Edy (kN) FV,Edy / 0,1FV,BBy (%) 
LFM 132145 92,2 157213 83,2 
LFA 120740 84,3 144179 76,3 
LVM 124328 86,8 147926 78,3 
 
Tendo em conta os valores apresentados no quadro anterior, conclui-se que os efeitos de 2ª ordem podem 
ser dispensados. Na direção x, os valores do FV,Ed estão próximos do limite de 0,1∙FV,BB, pelo que seria 
prudente determinar de uma forma mais rigorosa o parâmetro k. No entanto, uma vez que as estruturas 
estão apenas solicitadas pela ação do vento na direção y, os efeitos de segunda ordem, caso fossem 
considerados, não seriam relevantes para direção x. 
 
4.8. DIMENSIONAMENTO DOS ELEMENTOS DE CONTRAVENTAMENTO 
Para o dimensionamento das paredes e dos núcleos das estruturas analisadas neste trabalho, as 
combinações de ações mais condicionantes são as da ação sísmica. Os esforços nas paredes e nos núcleos 
foram obtidos a partir do modelo B, em que estes foram modelados como elementos de barra. 
 
4.8.1. ESFORÇOS 
De forma a aplicar os critérios do EC8 referentes à altura crítica e aos elementos de extremidade, é 
importante deduzir onde se formarão as rótulas plásticas nas paredes e nos núcleos. As paredes exteriores 
PB estão ligadas aos muros MS na cave, formando núcleos em U desde a fundação até ao piso 0. Como 
tal, a rótula plástica originada pela solicitação do sismo na direção y será formada no piso 0 nas paredes 
PB. No modelo do SAP2000, estas paredes foram modeladas como elementos de barra desde a fundação 
até à cobertura, e por isso apenas foram considerados os esforços nos pisos superiores à cave, no 
dimensionamento para a ação sísmica. 
Os muros na zona da cave, em conjunto com a laje do piso 0, formam um sistema de elevada rigidez na 
direção x, conferindo uma grande restrição nos deslocamentos horizontais dos elementos verticais 
interiores ao nível do R/C nesta direção. Assim, nas paredes PE, é esperado que as rótulas plásticas se 
formem ao nível do piso 0 para a direção x. Quantos aos núcleos CE, como conferem um 
contraventamento na estrutura para as duas direções principais, poderão ser formadas rótulas tanto ao 
nível das fundações como ao nível do piso 0, dependendo da direção da solicitação. 
Nas figuras seguintes apresentam-se os diagramas de esforços de flexão e transversos das paredes PB, 
PE e dos núcleos CE, para a LFM. 
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Fig. 4.28 – Diagramas de momentos e esforços transversos das paredes PB (LFM) 
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Fig. 4.30 – Diagramas de momentos e esforços transversos dos núcleos CE na direção x (LFM) 
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Os diagramas da envolvente de cálculo dos momentos foram determinados considerando as escoras com 
uma inclinação de 45º, ou seja, cotθ=1. Tratando-se de estruturas mistas contendo paredes esbeltas, as 
envolventes de cálculo do esforço transverso foram definidas de acordo com a Fig. 3.16.  
O contraventamento das estruturas na direção x é feito pela parede PE e pelo núcleo CE, em que a rigidez 
do núcleo é bastante superior à rigidez da parede, ficando o núcleo a absorver a maior parcela das forças 
horizontais. Por isso foi feita uma redistribuição de esforços transversos e de flexão de 15% do núcleo 
para a parede. O EC8 permite uma redistribuição de esforços até um limite de 30%. 
A diferença dos esforços de cálculo nas paredes e nos núcleos das estruturas da LFA e LVM em relação 
à LFM estão representadas no Quadro 4.48 e Quadro 4.49, para as zonas críticas e para a globalidade de 
cada elemento de contraventamento. 
Quadro 4.48 – Diferença dos esforços de cálculo nos elementos de contraventamento da LFA em relação à LFM 


















PB -4.8 -7.1 -5.1 -7.4 -5.2 -7.2 -6.1 -8.0 
PE -3.5 -8.4 -8.9 -7.5 -3.7 -7.9 -9.4 -7.6 
CE – dir. x -2.8 -8.9 -11.8 -8.7 -4.6 -7.0 -12.4 -9.1 
CE – dir. y -4.7 -9.7 -11.3 -8.7 -7.2 -10.2 -12.4 -9.1 
 
Quadro 4.49 – Diferença dos esforços de cálculo nos elementos de contraventamento da LVM em relação à LFM 
 Zona crítica Global 


















PB -12.2 0.5 -29.0 11.1 -7.8 0.3 -32.4 11.7 
PE -12.4 6.4 -4.2 -11.9 -6.3 3.3 -3.5 -12.8 
CE – dir. x -14.6 -3.4 -14.9 -13.6 -14.0 -6.2 -15.0 -14.2 
CE – dir. y -2.8 -20.6 -15.2 -12.8 -11.8 -23.9 -15.0 -14.2 
 
Verifica-se que os esforços de nos elementos de contraventamento da LFA são um pouco menores em 
relação à LFM, devido à menor massa dos seus pavimentos. 
Em relação à estrutura da LVM, os esforços são no geral inferiores, em particular nas paredes PB. Apesar 
das vigas que ligam as paredes PB na estrutura da LVM não terem rigidez suficiente para que as paredes 
sejam classificadas como paredes acopladas, originam uma maior variação dos esforços axiais em 
relação às estruturas de lajes fungiformes. 
Os diagramas de esforços dos elementos de contraventamento para as três soluções estruturais 
encontram-se no Anexo C. 
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4.8.1. DIMENSIONAMENTO DA ARMADURA 
O dimensionamento das armaduras das paredes e dos núcleos foi feito iterativamente recorrendo-se a 
uma folha de cálculo Excel elaborada para a verificação do cumprimento dos critérios definidos pelo 
EC8, e ao programa de cálculo 2D Design ULS [13], que faz a verificação das secções para flexão 
composta e desviada. 
Nas zonas críticas, as secções devem ser dimensionadas para valores de momentos resistentes próximos 
dos solicitantes para que as estruturas tenham um comportamento próximo do admitido quando se 
atribuiu o coeficiente de comportamento. O sobredimensionamento resulta numa maior rigidez dos 
elementos estruturais, traduzindo-se num comportamento menos dúctil com uma menor capacidade de 
dissipação de energia, e consequentemente numa diminuição do valor do coeficiente de comportamento. 
Para as paredes e os núcleos das estruturas com lajes fungiformes (LFM e LFA) usou-se a mesma 
solução de armaduras uma vez que estão sujeitos a esforços de valor semelhantes. 




Quadro 4.50 – Dimensionamento das paredes PB, na zona da altura crítica, nas estruturas de LFM e LFA 
Parede PB - LFM Alma E.E. 
𝜈𝑑 = 0,088 ℎ𝑐𝑟 = 5,66 𝑚  𝐴𝑠,𝑣 = 𝜙10//0,20  𝐴𝑠 = 11𝜙20 + 4𝜙16  
𝑙𝑐 = 0,93 𝑚 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 = 0,048 𝜌𝑣 = 0,26 % 𝜌 = 1,60 % 
𝑙𝑐 ≥ 0,85 𝑚 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 ≥ 0,033 𝜔𝑣 = 0,0382 𝐴𝑠𝑤 =  𝜙8//0,15 
𝜌𝑣 ≥ 0,20 % 𝜌 ≥ 0,50 % 𝐴𝑠,ℎ = 𝜙10//0,10 𝜔𝑤𝑑 = 0,110 
𝑁𝐸𝑑 = 1861 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝐸𝑑 = 16279 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝑅𝑑 = 16701 𝑘𝑁𝑚 𝑅á𝑐𝑖𝑜 =  97,5% 
𝑉𝐸𝑑 = 2611 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑 = 3183 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥 = 7381 𝑘𝑁𝑚 
 
 
Fig. 4.32 – Secção das paredes PB, nas estruturas de LFM e LFA 
 
Quadro 4.51 – Dimensionamento das paredes PB, na zona da altura crítica, na estrutura de LVM 
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Parede PB - LVM Alma E.E. 
𝜈𝑑 = 0,098 ℎ𝑐𝑟 = 5,66 𝑚  𝐴𝑠,𝑣 = 𝜙10//0,20  𝐴𝑠 = 7𝜙20 + 8𝜙16 
𝑙𝑐 = 0,93 𝑚 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 = 0,048 𝜌𝑣 = 0,26 % 𝜌 = 1,36 % 
𝑙𝑐 ≥ 0,85 𝑚 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 ≥ 0,039 𝜔𝑣 = 0,0382 𝐴𝑠𝑤 =  𝜙8//0,15 
𝜌𝑣 ≥ 0,20 % 𝜌 ≥ 0,50 % 𝐴𝑠,ℎ = 𝜙10//0,10 𝜔𝑤𝑑 = 0,110 
𝑁𝐸𝑑 = 1320 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝐸𝑑 = 14295 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝑅𝑑 = 14544 𝑘𝑁𝑚 𝑅á𝑐𝑖𝑜 =  98,3 % 
𝑉𝐸𝑑 = 2624 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑 = 3183 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥 = 7381 𝑘𝑁𝑚 
 
 
Fig. 4.33 – Secção das paredes PB, na estrutura de LVM 
 
Os valores do esforço normal reduzido 𝜈𝑑 das paredes PB é inferior a 0,15, não sendo necessário cumprir 






Quadro 4.52 – Dimensionamento das paredes PE, na zona da altura crítica, nas estruturas de LFM e LFA 
Parede PE - LFM Alma E.E. 
𝜈𝑑 = 0,259 ℎ𝑐𝑟 = 3,76 𝑚  𝐴𝑠,𝑣 = 𝜙10//0,25  𝐴𝑠 = 7𝜙16 + 10𝜙12  
𝑙𝑐 = 1,07 𝑚 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 = 0,116 𝜌𝑣 = 0,21 % 𝜌 = 0,79 % 
𝑙𝑐 ≥ 1,07 𝑚 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 ≥ 0,115 𝜔𝑣 = 0,019 𝐴𝑠𝑤 =  𝜙8//0,08 
𝜌𝑣 ≥ 0,20 % 𝜌 ≥ 0,50 % 𝐴𝑠,ℎ = 𝜙12//0,125 𝜔𝑤𝑑 = 0,204 
𝑁𝐸𝑑 = 3745 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝐸𝑑 = 8938 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝑅𝑑 = 9194 𝑘𝑁𝑚 𝑅á𝑐𝑖𝑜 =  97,2 % 
𝑉𝐸𝑑 = 1802 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑 = 1972 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥 = 3970 𝑘𝑁𝑚 
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Fig. 4.34 – Secção das paredes PE, nas estruturas de LFM e LFA 
 
Quadro 4.53 – Dimensionamento das paredes PE, na zona da altura crítica, na estrutura de LVM 
Parede PE - LVM Alma E.E. 
𝜈𝑑 = 0,228 ℎ𝑐𝑟 = 3,76 𝑚  𝐴𝑠,𝑣 = 𝜙10//0,25  𝐴𝑠 = 17𝜙12  
𝑙𝑐 = 1,07 𝑚 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 = 0,099 𝜌𝑣 = 0,21 % 𝜌 = 0,60 % 
𝑙𝑐 ≥ 0,92 𝑚 𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 ≥ 0,095 𝜔𝑣 = 0,019 𝐴𝑠𝑤 =  𝜙8//0,09 
𝜌𝑣 ≥ 0,20 % 𝜌 ≥ 0,50 % 𝐴𝑠,ℎ = 𝜙12//0,125 𝜌𝑤 = 0,83 % 
𝑁𝐸𝑑 = 3586 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝐸𝑑 = 7832 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝑅𝑑 = 8237 𝑘𝑁𝑚 𝑅á𝑐𝑖𝑜 =  95,1 % 
𝑉𝐸𝑑 = 1917 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑 = 1972 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥 = 3970 𝑘𝑁𝑚 
 
 
Fig. 4.35 – Secção das paredes PE, na estrutura de LVM 
 
Núcleos CE 
Para uma altura livre de 3 metros, o valor do comprimento mínimo acima do qual não é necessário 
definir elementos de extremidade confinados nos banzos das paredes dos núcleos CE, é de 0,6m, e o 
valor mínimo para a espessura das paredes é de 0,2m. Assim, não é requerido elementos de extremidade 
nos núcleos sujeitos aos critérios do EC8. No dimensionamento da armadura horizontal, admitiu-se que 
a parede do núcleo com a espessura de 30cm resiste à totalidade do esforço transverso do núcleo na 
direção x. No dimensionamento da armadura longitudinal, foi possível ter a mesma solução nas três 
estruturas, uma vez que os núcleos tem resistência suficiente usando armadura perto da mínima. 
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Quadro 4.54 – Dimensionamento dos núcleos CE, na zona da altura crítica, nas estruturas de LFM e LFA 
Núcleo CE - LFM 
𝑁𝐸𝑑 = 5434 𝑘𝑁𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 = 4659 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝑅𝑑,𝑥 = 5275 𝑘𝑁𝑚 
𝑅á𝑐𝑖𝑜 =  88,3 % 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 = 14574 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝑅𝑑,𝑦 = 16501 𝑘𝑁𝑚 
𝑉𝐸𝑑,𝑥 = 2365 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑥 = 2520 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥,𝑥 = 3247 𝑘𝑁𝑚 
𝑉𝐸𝑑,𝑦 = 1235 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑦 = 1967 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥,𝑦 = 4455 𝑘𝑁𝑚 
 
Quadro 4.55 – Dimensionamento dos núcleos CE, na zona da altura crítica, na estrutura da LVM 
Núcleo CE - LVM 
𝑁𝐸𝑑 = 5244 𝑘𝑁𝑚 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 = 4713 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝑅𝑑,𝑥 = 6279 𝑘𝑁𝑚 
𝑅á𝑐𝑖𝑜 =  75,1 % 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 = 12801 𝑘𝑁𝑚 𝑀𝑅𝑑,𝑦 = 17055 𝑘𝑁𝑚 
𝑉𝐸𝑑,𝑥 = 2285 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑥 = 2520 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥,𝑥 = 3247 𝑘𝑁𝑚 
𝑉𝐸𝑑,𝑦 = 980 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑦 = 1475 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥,𝑦 = 4455 𝑘𝑁𝑚 
 
 
Fig. 4.36 – Secção dos núcleos CE, nas estruturas de LFM, LFA e LVM 
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4.9. DIMENSIONAMENTO DOS PILARES DAS SOLUÇÕES DE LAJE FUNGIFORME 
Nos sistemas estruturais das lajes fungiformes (LFM e LFA), as ações laterais provocadas pelo sismo 
são resistidas apenas pelas paredes e pelos núcleos, sendo estes elementos os responsáveis pela 
capacidade de dissipação de energia e ductilidade global da estrutura. Os pilares foram classificados 
como elementos sísmicos secundários, não estando dentro do âmbito das regras de dimensionamento 
sísmico para dissipação de energia e ductilidade presentes no EC8, e como tal não é necessário aplicar 
a estes elementos as verificações e especificações do regulamento no dimensionamento sísmico. 
Contudo é necessário evitar que ocorra uma rotura frágil nestes elementos quando submetidos às 
deformações provocadas pelo sismo. Providenciaram-se assim condições de ductilidade local 
permitindo a formação de rótulas plásticas nestes elementos, tendo-se cumprido os requerimentos do 
esforço normal reduzido ser menor que 0,65 na combinação sísmica mais condicionante, a taxa de 
armadura ser maior que 1% e dotar as zonas críticas dos pilares de uma cintagem adequada. 
Tendo-se recorrido ao programa de cálculo 2D Design ULS verificou-se que as combinações mais 
condicionantes para o cálculo da armadura longitudinal, são as associadas às cargas gravíticas, o que 
seria expectável uma vez que nestas estruturas os pilares não são sujeitos a esforços relevantes devidos 
à ação sísmica, pela existência dos núcleos e paredes estruturais. A pequena diferença de esforços e o 
cumprimento do 𝜈𝑑 máximo e do 𝜌 mínimo, permitiu que a dimensão das secções e a solução de 
armadura nos pilares pudessem ser as mesmas entre as estruturas de LFM e LFA. Para o cálculo do 
esforço transverso, consideraram-se os momentos resistentes dos pilares para os esforços axiais nas 
combinações sísmicas mais condicionantes tendo em conta a formação de rótulas plásticas nas 
extremidades destes elementos, considerando simplificadamente 𝑉𝐸𝑑 = 2 ∙ 𝑀𝑅𝑑/𝑙𝑐𝑙. 
Apresenta-se de seguida a solução final de armaduras para os esforços mais condicionantes em cada 
secção dos pilares para a LFM e LFA. 
 
Pilares P1 
Quadro 4.56 – Dimensionamento dos pilares de bordo P1, nas estruturas de LFM e LFA 
P1 R/C ao Piso 4 Piso 4 à Cobert. 
Secção 0,30 x 0,50 m2 0,30 x 0,40 m2 
𝑙𝑐𝑟 0,50 m 0,49 m 
𝜈𝑑 0,62 0,38 
𝑁𝐸𝑑 2747 kN 1135 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 45,6 kNm 48,9 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 0,0 kNm 0,0 kNm 
𝐴𝑠 𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡. 6 ϕ16 + 4 ϕ12 12 ϕ12 
𝜌 1,11 % 1,13 % 
Rácio 81,5 % 50,7 % 
𝑉𝐸𝑑,𝑥 69,7 kN 63,8 kN 
𝑉𝐸𝑑,𝑦 125,4 kN 79,5 kN 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑥 2r.ϕ8 + 2r.ϕ6 2r.ϕ8 + 2r.ϕ6 
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𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑦 2r.ϕ8 2r.ϕ8 
𝑠 (zona crítica) 0,125 m 0,125 m 
𝑉𝑅𝑑,𝑐𝑠,𝑦 141,6 kN 110,1 kN 
𝑠 (zona corrente) 0,20 m 0,20 m 
 
 




Quadro 4.57 – Dimensionamento dos pilares interiores P2, nas estruturas de LFM e LFA 
P2 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cobert. 
Secção 0,30 x 0,80 m2 0,30 x 0,60 m2 0,30 x 0,40 m2 
𝑙𝑐𝑟 0,80 m 0,60 m 0,49 m 
𝜈𝑑 0,64 0,60 0,54 
𝑁𝐸𝑑 4501 kN 3296 kN 1242 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 4,6 kNm 17,3 kNm 62,6 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 4,0 kNm 19,0 kNm 21,6 kNm 
𝐴𝑠 𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡. 14 ϕ16 6 ϕ16 + 8 ϕ12 12 ϕ12 
𝜌 1,17 % 1,17 % 1,13 % 
Rácio 77,5 % 78,4 % 62,4 % 
𝑉𝐸𝑑,𝑥 115,7 kN 88,0 kN 60,7 kN 
𝑉𝐸𝑑,𝑦 302,2 kN 185,2 kN 77,6 kN 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑥 2r.ϕ10 + 4r.ϕ6 2r.ϕ8 + 4r.ϕ6 2r.ϕ8 + 2r.ϕ6 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑦 2r. ϕ10 2r. ϕ8 2r. ϕ8 
𝑠 (zona crítica) 0,125 m 0,10 m 0,125 m 
𝑉𝑅𝑑,𝑐𝑠,𝑦 368,8 kN 216,4 kN 110,1 kN 
𝑠 (zona corrente) 0,20 m 0,20 m 0,20 m 
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Quadro 4.58 – Dimensionamento dos pilares interiores P3, nas estruturas de LFM e LFA 
P3 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cobert. 
Secção 0,35 x 1,20 m2 0,30 x 1,00 m2 0,30 x 0,60 m2 
𝑙𝑐𝑟 2,92 m 2,92 m 0,60 m 
𝜈𝑑 0,60 0,63 0,51 
𝑁𝐸𝑑 7556 kN 5676 kN 2806 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 25,6 kNm 14,6 kNm 30,9 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 0,0 kNm 0,0 kNm 0,0 kNm 
𝐴𝑠 𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡. 6 ϕ20 + 14 ϕ16 18 ϕ16 6 ϕ16 + 8 ϕ12 
𝜌 1,12 % 1,21 % 1,17 % 
Rácio 74,4 % 77,1 % 77,1 % 
𝑉𝐸𝑑,𝑥 247,2 kN 148,6 kN 92,5 kN 
𝑉𝐸𝑑,𝑦 846,5 kN 487,8 kN 194,4 kN 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑥 2r.ϕ12 + 7r.ϕ6 2r.ϕ10 + 6r.ϕ6 2r.ϕ8 + 4r.ϕ6 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑦 2r. ϕ12 2r. ϕ10 2r. ϕ8 
𝑠 (zona crítica) 0,10 m 0,10 m 0,10 m 
𝑉𝑅𝑑,𝑐𝑠,𝑦 1017,9 kN 583,9 kN 216,4 kN 
𝑠 (zona corrente) - - 0,20 m 
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Fig. 4.39 – Secções dos pilares P3, nas zonas críticas, nas estruturas de LFM e LFA 
 
4.10. DIMENSIONAMENTO DAS VIGAS E DOS PILARES DA SOLUÇÃO DE LAJE VIGADA 
No dimensionamento das vigas e dos pilares fazendo parte de elementos sísmicos primários deve 
atender-se ao conceito de “Capacity Design”, introduzida pelo EC8, onde se estabelece uma hierarquia 
de resistências entre os vários elementos estruturais para que a estrutura ceda globalmente de uma forma 
dúctil, acomodando as deformações impostas pelo sismo [14]. Para estruturas de pórticos ou 
equivalentes a pórticos, o EC8 preconiza que os pilares devem ter uma resistência superior às vigas para 
que as rótulas plásticas sejam formadas nas vigas e não nos pilares (conceito de pilar forte-viga fraca) 
de modo a evitar a formação de um mecanismo plástico de piso flexível (“soft storey”), em que os pilares 
apenas podem formar rótulas na base e nas extremidades no último piso. Havendo formação de rótulas, 
é necessário dimensionar a armadura transversal garantindo aos elementos a capacidade necessária de 
ductilidade nas suas zonas críticas, e assegurando que não haja rotura por corte. Neste caso de estudo, 
as estruturas são mistas equivalentes a paredes, admitindo-se assim a formação de rótulas nas 
extremidades dos pilares primários. 
 
4.10.1. VIGAS 
Para o dimensionamento das vigas, as combinações mais condicionantes para os momentos a meio vão 
são as associadas às cargas gravíticas, e as mais condicionantes nas zonas dos pilares são as combinações 
sísmicas. Fez-se uso da largura efetiva associada à laje que constitui os banzos das vigas. Apresenta-se 
de seguida o dimensionamento das vigas mais solicitadas, que são as que ligam as paredes PE, 
atravessando os pilares P3, por isso consideradas como elementos sísmicos primários. 
Quadro 4.59 – Dimensionamento da armadura longitudinal da viga mais solicitada, de acordo com o EC8 
Zonas Críticas – Ação do Sismo 
𝑀𝐸𝑑
− = 314,1 𝑘𝑁𝑚 𝐴𝑠
sup = 8ϕ16 𝑀𝑅𝑑
− = 352,9 𝑘𝑁𝑚 
𝑀𝐸𝑑
+ = 175,6 𝑘𝑁𝑚 𝐴𝑠
inf = 4ϕ16 𝑀𝑅𝑑
+ = 187,3 𝑘𝑁𝑚 
𝜌𝑚𝑎𝑥 = 1,51 % 𝜌 = 0,89 % 
𝜌𝑚𝑖𝑛 = 0,29 % 𝜌′ = 0,44 % 
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Quadro 4.60 – Dimensionamento da armadura longitudinal da viga mais solicitada, de acordo com o EC2 






+ = 204,0 𝑘𝑁𝑚 𝐴𝑠






+ = 128,9 𝑘𝑁𝑚 
𝜎𝑐 = 2,9 𝑀𝑃𝑎 
𝑤𝑘 = 0,25 𝑚𝑚 
𝜎𝑠 = 246 𝑀𝑃𝑎 






− = 314,1 𝑘𝑁𝑚 
𝐴𝑠
𝑠𝑢𝑝 = 8𝜙16 
𝑀𝑅𝑑 = 352,9 𝑘𝑁𝑚 
𝐴𝑠






− = 197,2 𝑘𝑁𝑚 
𝜎𝑐 = 10,1 𝑀𝑃𝑎 
𝑤𝑘 = 0,26 𝑚𝑚 
𝜎𝑠 = 253 𝑀𝑃𝑎 
 
O dimensionamento dos estribos foi feito através da regra de cálculo pela capacidade real preconizada 
no EC8, baseando-se no equilíbrio da viga sob a ação de forças verticais a atuar na situação de projeto 
sísmico e nos momentos 𝑀i,𝑑 associados à formação de rótulas plásticas. Apresenta-se no Quadro 4.61 
o dimensionamento da armadura de esforço transverso na viga mais solicitada. 
Quadro 4.61 – Dimensionamento da armadura transversal da viga mais solicitada, de acordo com o EC8 
Armaduras transversais – Zonas Críticas 
𝑀𝑅𝑏
+ = 187,3 𝑘𝑁𝑚 𝑀1,𝑑 = 187,3 𝑘𝑁𝑚 
𝑀𝑅𝑏
− = 352,9 𝑘𝑁𝑚 𝑀2,𝑑 = 352,9 𝑘𝑁𝑚 
𝛴𝑀𝑅𝑐 = 1147 𝑘𝑁𝑚 𝑔 + 𝜓2𝑞 = 83,5 𝑘𝑁/𝑚 
𝑉𝐸𝑑 = 400,1 𝑘𝑁 𝑉𝑅𝑑,𝑚𝑎𝑥 = 627,3 𝑘𝑁 
𝐴𝑠𝑤 = 2𝑟. ϕ8//0,10 𝑉𝑅𝑑,cs = 432,7 𝑘𝑁 
 
Na figura seguinte está representada o esquema da solução final das armaduras na viga mais solicitada: 
 
Fig. 4.40 – Solução das armaduras na viga mais solicitada 
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4.10.2. PILARES 
O dimensionamento da armadura dos pilares P1 e P2, elementos secundários, foi feito de forma análoga 
à das estruturas de lajes fungiformes, apresentando-se de seguida a solução final de armaduras para os 




Quadro 4.62 – Dimensionamento dos pilares de bordo P1, na estrutura de LVM 
P1 R/C ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cobert. 
Secção 0,30 x 0,55 m2 0,30 x 0,50 m2 0,30 x 0,40 m2 
𝑙𝑐𝑟 0,55 m 0,50 m 0,45 m 
𝜈𝑑 0,64 0,62 0,38 
𝑁𝐸𝑑 2759 kN 1786 kN 1135 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 44,2 kNm 56,7 kNm 48,9 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 0,0 kNm 0,0 kNm 0,0 kNm 
𝐴𝑠 𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡. 6 ϕ16 + 4 ϕ12 6 ϕ16 + 4 ϕ12 12 ϕ12 
𝜌 1,01 % 1,11 % 1,13 % 
Rácio 74,8 % 72,2 % 50,7 % 
𝑉𝐸𝑑,𝑥 81,4 kN 88,0 kN 70,4 kN 
𝑉𝐸𝑑,𝑦 161,3 kN 141,3 kN 87,8 kN 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑥 2r.ϕ8 + 2r.ϕ6 2r.ϕ8 + 2r.ϕ6 2r.ϕ8 + 2r.ϕ6 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑦 2r.ϕ8 2r.ϕ8 2r.ϕ8 
𝑠 (zona crítica) 0,10 m 0,10 m 0,125 m 
𝑉𝑅𝑑,𝑐𝑠,𝑦 196,7 kN 177,0 kN 110,1 kN 
𝑠 (zona corrente) 0,20 m 0,20 m 0,20 m 
 
 
Fig. 4.41 – Secções dos pilares P1, nas zonas críticas 
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Quadro 4.63 – Dimensionamento dos pilares interiores P2, na estrutura de LVM 
P2 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cobert. 
Secção 0,55 x 0,60 m2 0,40 x 0,50 m2 0,30 x 0,40 m2 
𝑙𝑐𝑟 0,60 m 0,50 m 0,45 m 
𝜈𝑑 0,63 0,65 0,54 
𝑁𝐸𝑑 4144 kN 3029 kN 1471 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 32,9 kNm 62,2 kNm 67,9 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 16,6 kNm 34,2 kNm 86,5 kNm 
𝐴𝑠 𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡. 10 ϕ16 + 8 ϕ12 8 ϕ16 + 6 ϕ12 12 ϕ12 
𝜌 1,06 % 1,14 % 1,13 % 
Rácio 64,6 % 69,7 % 61,7 % 
𝑉𝐸𝑑,𝑥 239,8 kN 139,1 kN 67,9 kN 
𝑉𝐸𝑑,𝑦 274,8 kN 183,0 kN 86,5 kN 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑥 4r.ϕ8 4r.ϕ8 2r.ϕ8 + 2r.ϕ6 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑦 4r.ϕ8 4r.ϕ8 2r. ϕ8 
𝑠 (zona crítica) 0,125 m 0,125 m 0,125 m 
𝑉𝑅𝑑,𝑐𝑠,𝑦 346,2 kN 283,2 kN 110,1 kN 
𝑠 (zona corrente) 0,20 m 0,20 m 0,20 m 
 
 
Fig. 4.42 – Secções dos pilares P2, nas zonas críticas 
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Pilares P3 
Os pilares sísmicos primários P3, foram dimensionados de acordo com as regras do EC8. Tal como os 
pilares dimensionados anteriormente, também se verificou que as combinações mais condicionantes 
para o cálculo da armadura longitudinal são as associadas às cargas gravíticas. No Quadro 4.64 
apresenta-se o dimensionamento das armaduras longitudinais dos pilares P3, para a combinação mais 
condicionante. 
Quadro 4.64 – Dimensionamento armadura longitudinal dos pilares interiores P3, na estrutura de LVM 
P3 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cobert. 
Secção 0,60 x 0,60 m2 0,60 x 0,60 m2 0,40 x 0,40 m2 
𝜈𝑑 0,62 0,47 0,54 
𝑁𝐸𝑑 6686 kN 5029 kN 1471 kN 
𝑀𝐸𝑑,𝑥 53,0 kNm 107,1 kNm 50,5 kNm 
𝑀𝐸𝑑,𝑦 0,0 kNm 0,0 kNm 0,0 kNm 
𝐴𝑠 𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡. 20 ϕ16 20 ϕ16 4 ϕ16 + 8 ϕ12 
𝜌 1,12 % 1,12 % 1,07 % 
Rácio 78,4 % 66,8 % 75,9 % 
 
No Quadro 4.65 apresenta-se o dimensionamento das armaduras de confinamento nas zonas críticas dos 
pilares que asseguram a ductilidade local. 
 
Quadro 4.65 – Dimensionamento da armadura de confinamento nas zonas críticas dos pilares P3 
P3 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cobert. 
𝑙𝑐𝑟 0,65 m 0,60 m 0,45 m 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑥 4r.ϕ10 4r.ϕ10 4r.ϕ10 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑦 4r.ϕ10 4r.ϕ10 4r.ϕ10 
𝑠 0,06 m 0,08 m 0,10 m 
𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑  0,283 0,204 0,245 
(𝛼 ∙ 𝜔𝑤𝑑 )𝑚𝑖𝑛 0,266 0,184 0,230 
 
 
A verificação do esforço transverso foi feita através do cálculo pela capacidade real preconizada no 
EC8. Como se pode observar pelo Quadro 4.66, a armadura de confinamento dimensionada para as 
zonas críticas dos pilares confere uma grande margem de segurança na resistência ao esforço transverso. 
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Quadro 4.66 – Verificação do esforço transverso dos pilares interiores P3, na estrutura de LVM 
P3 Fund. ao Piso 1 Piso 1 ao Piso 4 Piso 4 à Cobert. 
𝛴𝑀𝑅𝑐,1 1043 kNm 1147 kNm 319 kNm 
𝛴𝑀𝑅𝑐,2 1043 kNm 733 kNm 319 kNm 
𝛴𝑀𝑅𝑏/𝛴𝑀𝑅𝑐,1 0,518 0,471 1,696 
𝛴𝑀𝑅𝑏/𝛴𝑀𝑅𝑐,2 0,518 0,737 1,696 
𝑀𝑖,1 297,1 kNm 297,1 kNm 175,2 kNm 
𝑀𝑖,2 297,1 kNm 465,0 kNm 175,2 kNm 
𝑉𝐸𝑑,𝑥 226,8 kN 290,9 kN 133,7 kN 
𝑉𝐸𝑑,𝑦 226,8 kN 290,9 kN 133,7 kN 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑥 4r.ϕ10 4r.ϕ10 4r.ϕ10 
𝐴𝑠 𝑇𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣. 𝑦 4r.ϕ10 4r.ϕ10 4r.ϕ10 
𝑠 (zona crítica) 0,06 m 0,08 m 0,10 m 
𝑉𝑅𝑑,𝑐𝑠 1126,9 kN 845,2 kN 430,3 kN 
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4.11. ANÁLISE DE CUSTOS 
No presente subcapítulo serão realizadas medições dos materiais necessários para a construção das 
estruturas analisadas neste trabalho, e serão determinados os custos associados a cada solução estrutural. 




Quadro 4.67 – Quantidade de betão utilizada 
 Betão (m3) 
 LFM LFA LVM 
Lajes 2162.5 1480.3 1226.8 
Vigas 40.0 40.0 479.7 
Pilares 119.0 119.0 123.7 
Paredes 368.3 368.3 368.3 
Escadas 57.7 57.7 57.7 
Total 2747.5 2065.3 2256.2 
 
Como se pode verificar, a quantidade de betão usado na LFM é consideravelmente maior relativamente 
às outras soluções.  
 
Quadro 4.68 – Quantidade de aço utilizada 
 Aço (kg) 
 LFM LFA LVM 
Lajes 188470 197192 88408 
Vigas 3556 3556 58497 
Pilares 15970 15970 16614 
Paredes 37888 37888 36593 
Escadas 4450 4450 4450 
Total 250335 259056 204562 
 
Assim como a quantidade de betão, a estrutura da LVM é a que tem o menor gasto de armaduras. Na 
Fig. 4.44 está exposto um gráfico com a representação da quantidade de aço gasto nas armaduras das 
lajes e vigas para cada tipo de estrutura. 
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Fig. 4.44 – Quantidade de aço gasto nas armaduras das lajes e vigas 
Como se pode observar, a quantidade de aço gasto nas armaduras longitudinais da laje fungiforme 
aligeira é sensivelmente a mesma em relação à laje fungiforme maciça, o que, somado com a armadura 
transversal usada sobretudo nas nervuras, resulta na maior quantidade de aço utilizado nos pavimentos. 
Relativamente à LVM, esta solução permite uma maior poupança nos gastos com a armadura, revelando-
se um sistema mais eficiente a nível de pavimentos.  
 
4.11.2 CUSTOS 
Já incluindo o custo da mão-de-obra, os preços considerados foram:   
 Betão C30/37 – 85 €/m3 
 Aço – 0,85 €/kg;  
 Cofragem e escoramentos das lajes – 12 €/m2 
 Cofragem e escoramentos dos pilares, vigas e paredes – 15 €/m2 
 Blocos – 1,20 €/bloco 
 
Quadro 4.69 – Custos globais das estruturas 
 Preço (€) 
 LFM LFA LVM 
Betão 233533 175547 191781 
Blocos - 20851 - 
Aço 212784 220197 173878 
Cofragens e escoramentos 149160 148950 174873 
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Os custos das estruturas estão próximos, com uma diferença de 5% entre as estruturas de lajes 
fungiformes, sendo a estrutura de lajes vigadas a mais barata, com um custo de cerca de 9% e 4% menor 
relativamente à LFM e LFA, respetivamente. 
 
 
Fig. 4.45 – Comparação da influência de cada variável no custo global das estruturas 
Pela figura anterior, verifica-se que nas estruturas de lajes maciças os maiores custos são no betão, 
enquanto na estrutura de laje fungiforme, o maior custo é no aço. 
 
É importante referir que os custos determinados neste trabalho não incluem os custos indiretos, 
nomeadamente os que estão associados à mobilização de equipamentos e estaleiro durante o tempo de 
execução da obra. Devido à simplicidade na sua geometria, a execução de lajes fungiformes é mais 
rápida comparativamente à execução de lajes vigadas, sendo possível diminuir o tempo de construção 
dos edifícios com esta tipologia de pavimentos e, como tal, diminuir uma parcela dos custos indiretos. 
Neste caso, uma vez que os custos diretos da estrutura de LVM são ligeiramente menores relativamente 
às soluções de lajes fungiformes, o maior tempo necessário para construção da estrutura de lajes vigadas 
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5.1. CONCLUSÕES GERAIS 
Ao longo deste trabalho foram analisadas e dimensionadas estruturas com soluções de pavimentos de 
laje fungiforme maciça, laje fungiforme aligeirada e laje vigada maciça. 
Foi feito um dimensionamento das lajes para valores de deformação no estado limite de utilização 
semelhantes entre as várias soluções. Para vãos de aproximadamente 8 metros resultou em espessuras 
de 30cm e 33cm das lajes fungiformes maciças e aligeiradas, respetivamente, e de 20cm para a laje 
vigada. As lajes fungiformes estão sujeitas a esforços bastante superiores comparativamente à laje 
vigada, sendo necessário concentrar armadura nas zonas sobre os pilares resultando em taxas de 
armadura longitudinal superiores a 1,0%, enquanto na laje vigada as taxas são inferiores a 0,5%. Nas 
estruturas com lajes fungiformes, a ligação laje/pilar é um ponto sensível, especialmente quando sujeitas 
à ação sísmica. Na existência de pilares de grande secção, os esforços transmitidos à laje durante o sismo 
são elevados, podendo até haver formação de rótulas plásticas na laje, sendo necessária a verificação ao 
punçoamento tendo em conta estes aspetos. O menor peso e maior espessura da laje aligeirada resultou 
em menos armadura de punçoamento relativamente à laje fungiforme maciça. 
Nas estruturas de lajes fungiformes, a consideração de todos os pilares como elementos sísmicos 
secundários, não entrando na resistência às forças sísmicas laterais, reflete-se em menores frequências 
nos modos de vibração relativamente à estrutura com lajes vigadas, uma vez que esta última tem pórticos 
viga/pilar que constituem elementos sísmicos primários, aumentando a rigidez global da estrutura. 
Assim, embora as forças de corte sísmicas sejam superiores na LVM (entre 15 a 30% no piso 0), os 
deslocamentos laterais e os drifts são superiores nas estruturas de laje fungiforme, em que apenas os 
núcleos e as paredes resistem à ação sísmica lateral. Esta diferença dos deslocamentos está entre 10% a 
20%, e a diferença nos drifts está entre 15% e 25% nos pisos mais críticos do edifício. Entre as estruturas 
de lajes fungiformes, o facto de a LFM ter maior peso traduz-se em maiores forças de corte sísmicas 
(entre 7% a 10%) e ligeiramente maiores deslocamentos e drifts (entre 2 a 5%). 
Verifica-se assim que as estruturas de lajes vigadas têm um melhor comportamento face à ação sísmica 
relativamente às estruturas de lajes fungiformes, com uma diferença significativa em termos de 
deslocamentos e drifts, havendo menor probabilidade da ocorrência de danos em elementos não 
estruturais, e ser menos afetada em termos de efeitos de segunda ordem. Entre as estruturas de lajes 
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fungiformes, a estrutura da LFA tem um melhor comportamento relativamente à da LFM, embora a 
diferença não seja muito significativa. 
Para o dimensionamento dos elementos verticais, foi possível obter as mesmas soluções nas secções dos 
pilares entre as duas estruturas de lajes fungiformes, pois a diferença de esforços não é significativa 
tendo em conta que estes elementos estão condicionados pela taxa mínima de armadura e pelo esforço 
normal reduzido de cálculo máximo. Também se obteve a mesma solução de armaduras nas paredes e 
nos núcleos entre estas duas estruturas, em que, apesar dos esforços serem um pouco menores na 
estrutura da LFA sob a ação do sismo, a redução do esforço axial mínimo diminui a capacidade resistente 
destes elementos no dimensionamento em flexão composta. Comparativamente às estruturas com lajes 
fungiformes, na estrutura com lajes vigadas foi possível obter uma ligeira redução de armadura nos 
elementos de contraventamento, pois há uma redistribuição de esforços para os pórticos dos pilares 
considerados elementos sísmicos primários (pilares P3). 
 
Os custos diretos das três estruturas são próximos. Entre as estruturas de lajes fungiformes, a laje 
aligeirada tem menores custos no conjunto do betão e blocos, mas maiores custos no aço usado, 
comparativamente à laje maciça, resultando num custo global relativamente próximo, sendo a estrutura 
com lajes aligeiradas cerca de 5% relativamente à estrutura da laje maciça. O custo global da estrutura 
de laje vigada é cerca de 9% e 4% inferior ao das estruturas de lajes fungiformes maciças e aligeiradas, 
respetivamente, apresentando custos de betão e aço inferiores, mas maiores custos de cofragens e 
escoramentos devido ao grande número de vigas que este tipo de estrutura possui. Contudo, o tempo 
necessário para a construção de edifícios com lajes vigadas é geralmente superior relativamente a 
edifícios com lajes fungiformes devido à maior complexidade da execução das vigas juntamente com as 
lajes, refletindo-se em maiores custos indiretos e consequentemente maiores custos totais na construção 
destes edifícios. 
 
Assim, a grande vantagem das lajes vigadas é o seu melhor desempenho estrutural relativamente às lajes 
fungiformes. O comportamento destas estruturas face à ação sísmica é bem conhecido, e o seu 
dimensionamento estrutural está bem documentado na legislação em vigor. As lajes vigadas também 
permitem uma maior flexibilidade em termos do uso ou não de elementos de contraventamento, como 
paredes ou núcleos, contrastando com as estruturas de lajes fungiformes em que é muito importante que 
estas estruturas tenham um bom sistema de contraventamento para fazer face à ação sísmica. 
As lajes fungiformes apresentam uma grande vantagem em termos de flexibilidade funcional, uma vez 
que possibilitam a execução de tetos planos e sem obstruções de vigas, permitindo uma mais fácil 
implementação de tubagens e condutas (ar condicionado, eletricidade, águas, etc.) sob as lajes. A não 
existência de vigas também é menos restritiva em termos arquitetónicos, pois permite uma maior 
liberdade em termos da disposição em planta de elementos verticais estruturais, e da disposição de 
paredes divisórias, não existindo a necessidade de procurar evitar que vigas fiquem salientes. Devido à 
simplicidade na sua geometria, as lajes fungiformes permitem uma maior rapidez de execução, 
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ANEXO A: Plantas estruturais 
 
ANEXO B: Deslocamentos, forças sísmicas e verificação da dispensa dos efeitos de 2ª ordem 
 
ANEXO C: Diagramas de esforços nos elementos de contraventamento face à ação sísmica 
 
ANEXO D: Verificação do confinamento nas zonas críticas das paredes 
 
ANEXO E: Verificação do confinamento nas zonas críticas dos pilares P3 na LVM 
 
ANEXO F: Armaduras longitudinais e momentos das lajes 
 
ANEXO G: Armaduras dos elementos de contraventamento 
 













C1X deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.30 0.73 1.07 2.64 1.07 2.64 103859 6316 2297 0.004 0.027
Piso 1 4.64 2.04 16.70 7.34 15.64 4.70 86856 5691 2170 0.074 0.058
Piso 2 10.69 3.96 38.48 14.25 21.78 6.91 74106 5278 1999 0.095 0.080
Piso 3 17.78 6.29 64.00 22.65 25.51 8.40 61360 4840 1859 0.100 0.086
Piso 4 25.41 8.88 91.47 31.95 27.47 9.30 48617 4224 1637 0.098 0.086
Piso 5 33.20 11.57 119.51 41.66 28.04 9.71 35983 3516 1352 0.089 0.080
Piso 6 40.88 14.28 147.18 51.42 27.67 9.77 23351 2842 1059 0.071 0.067
Cobert. 48.26 16.99 173.73 61.15 26.55 9.72 10722 1742 616 0.051 0.053
C1Y deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.47 1.95 1.68 7.00 1.68 7.00 103753 1896 7654 0.020 0.021
Piso 1 1.65 5.39 5.94 19.39 4.26 12.38 86742 1707 7231 0.067 0.046
Piso 2 3.50 10.30 12.60 37.08 6.66 17.70 73992 1584 6664 0.097 0.061
Piso 3 5.63 16.18 20.25 58.26 7.65 21.18 61258 1452 6195 0.100 0.065
Piso 4 7.90 22.62 28.43 81.45 8.18 23.18 48530 1267 5456 0.097 0.064
Piso 5 10.22 29.30 36.79 105.47 8.36 24.02 35910 1055 4506 0.088 0.059
Piso 6 12.52 35.97 45.07 129.50 8.28 24.04 23295 853 3530 0.070 0.049
Cobert. 14.75 42.56 53.09 153.22 8.02 23.72 10692 523 2053 0.051 0.038
C2X deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.18 0.44 0.65 1.58 0.65 1.58 103855 4725 1532 0.003 0.024
Piso 1 2.39 1.18 8.61 4.24 7.96 2.66 86852 3583 1339 0.060 0.054
Piso 2 5.32 2.23 19.14 8.04 10.54 3.79 74102 3066 1115 0.079 0.078
Piso 3 8.62 3.50 31.04 12.60 11.89 4.56 61357 2509 934 0.090 0.093
Piso 4 12.12 4.91 43.62 17.67 12.59 5.08 48613 2115 813 0.090 0.094
Piso 5 15.70 6.41 56.53 23.07 12.91 5.40 35980 1942 763 0.074 0.079
Piso 6 19.33 7.95 69.58 28.62 13.05 5.55 23348 1863 712 0.051 0.056
Cobert. 22.92 9.52 82.52 34.27 12.94 5.66 10721 1342 480 0.032 0.039
C2Y deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.26 1.10 0.94 3.94 0.94 3.94 103741 1418 5104 0.015 0.018
Piso 1 0.95 2.88 3.41 10.36 2.46 6.42 86727 1075 4462 0.062 0.039
Piso 2 1.87 5.34 6.74 19.23 3.33 8.87 73978 920 3718 0.083 0.055
Piso 3 2.85 8.25 10.26 29.70 3.53 10.46 61246 753 3113 0.089 0.064
Piso 4 3.86 11.43 13.89 41.16 3.63 11.46 48520 635 2710 0.086 0.064
Piso 5 4.88 14.78 17.56 53.21 3.67 12.05 35901 583 2545 0.070 0.053
Piso 6 5.95 18.20 21.43 65.51 3.88 12.30 23287 559 2374 0.050 0.037
Cobert. 7.15 21.63 25.74 77.88 4.30 12.37 10687 403 1598 0.035 0.026
LFA
C1X deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.29 0.70 1.04 2.52 1.04 2.52 94208 5773 2153 0.004 0.025
Piso 1 4.52 1.92 16.26 6.92 15.22 4.40 78415 5146 2027 0.072 0.053
Piso 2 10.42 3.73 37.49 13.43 21.23 6.51 66872 4775 1876 0.092 0.072
Piso 3 17.37 5.93 62.55 21.36 25.05 7.93 55333 4378 1747 0.098 0.078
Piso 4 24.93 8.38 89.74 30.16 27.20 8.79 43795 3810 1539 0.097 0.078
Piso 5 32.71 10.93 117.75 39.35 28.00 9.19 32367 3164 1266 0.089 0.073
Piso 6 40.45 13.50 145.63 48.60 27.88 9.25 20941 2552 983 0.071 0.061
Cobert. 47.94 16.06 172.57 57.81 26.94 9.22 9518 1540 566 0.052 0.048
C1Y deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.46 1.85 1.66 6.66 1.66 6.66 94117 1741 7137 0.020 0.020
Piso 1 1.62 5.12 5.85 18.42 4.18 11.76 78322 1547 6750 0.066 0.042
Piso 2 3.44 9.80 12.38 35.29 6.53 16.87 66782 1436 6241 0.094 0.056
Piso 3 5.53 15.43 19.90 55.54 7.53 20.25 55253 1317 5816 0.098 0.060
Piso 4 7.78 21.60 28.00 77.75 8.10 22.21 43726 1146 5121 0.096 0.059
Piso 5 10.09 28.00 36.34 100.79 8.34 23.04 32310 951 4213 0.088 0.055
Piso 6 12.41 34.41 44.68 123.87 8.34 23.08 20899 768 3273 0.071 0.046
Cobert. 14.68 40.74 52.83 146.67 8.15 22.80 9496 463 1879 0.052 0.036
C2X deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.18 0.42 0.63 1.49 0.63 1.49 94204 4419 1445 0.003 0.022
Piso 1 2.33 1.10 8.40 3.97 7.77 2.47 78411 3297 1254 0.057 0.048
Piso 2 5.19 2.09 18.68 7.53 10.28 3.56 66868 2822 1049 0.076 0.071
Piso 3 8.43 3.29 30.36 11.84 11.68 4.31 55330 2296 878 0.087 0.084
Piso 4 11.89 4.63 42.82 16.65 12.46 4.81 43792 1895 763 0.089 0.086
Piso 5 15.48 6.04 55.71 21.76 12.89 5.11 32365 1743 716 0.074 0.072
Piso 6 19.13 7.50 68.86 27.00 13.15 5.24 20939 1688 663 0.051 0.051
Cobert. 22.78 8.98 81.99 32.34 13.13 5.34 9517 1187 442 0.033 0.036
C2Y deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.26 1.04 0.93 3.73 0.93 3.73 94107 1336 4772 0.015 0.016
Piso 1 0.94 2.73 3.38 9.81 2.45 6.08 78311 993 4170 0.060 0.035
Piso 2 1.86 5.07 6.68 18.26 3.30 8.45 66771 850 3484 0.080 0.050
Piso 3 2.82 7.85 10.16 28.26 3.48 10.00 55243 693 2916 0.086 0.059
Piso 4 3.81 10.90 13.72 39.24 3.56 10.98 43718 572 2535 0.085 0.059
Piso 5 4.82 14.11 17.34 50.79 3.63 11.55 32303 525 2377 0.069 0.049
Piso 6 5.91 17.38 21.27 62.57 3.92 11.78 20893 508 2205 0.050 0.035
Cobert. 7.13 20.67 25.67 74.43 4.40 11.86 9493 357 1467 0.036 0.024
LVM
C1X deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.32 0.68 1.14 2.46 1.14 2.46 97336 7074 2403 0.004 0.022
Piso 1 4.27 1.80 15.36 6.46 14.21 4.01 81424 6543 2298 0.055 0.044
Piso 2 9.49 3.38 34.18 12.18 18.82 5.71 69475 6170 2142 0.066 0.058
Piso 3 15.38 5.26 55.36 18.93 21.18 6.75 57529 5594 1941 0.068 0.062
Piso 4 21.46 7.27 77.25 26.16 21.88 7.23 45580 4921 1710 0.063 0.060
Piso 5 27.39 9.30 98.61 33.48 21.37 7.33 33683 4137 1440 0.054 0.053
Piso 6 32.98 11.29 118.74 40.64 20.13 7.16 21787 3181 1096 0.043 0.044
Cobert. 38.05 13.23 136.99 47.63 18.25 6.99 9897 1819 613 0.031 0.035
C1Y deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.51 1.87 1.82 6.74 1.82 6.74 97251 2122 8011 0.019 0.018
Piso 1 1.53 5.00 5.50 18.01 3.68 11.27 81331 1963 7660 0.047 0.037
Piso 2 3.14 9.36 11.30 33.68 5.80 15.67 69390 1851 7141 0.068 0.047
Piso 3 4.91 14.43 17.68 51.96 6.37 18.28 57459 1678 6470 0.068 0.050
Piso 4 6.72 19.85 24.20 71.46 6.53 19.50 45520 1476 5699 0.063 0.048
Piso 5 8.49 25.32 30.58 91.16 6.38 19.69 33627 1241 4802 0.054 0.043
Piso 6 10.16 30.66 36.57 110.38 5.99 19.23 21742 954 3653 0.042 0.036
Cobert. 11.65 35.84 41.94 129.02 5.36 18.63 9872 546 2042 0.030 0.028
C2X deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.18 0.39 0.66 1.41 0.66 1.41 97333 4903 1512 0.003 0.020
Piso 1 2.20 1.00 7.92 3.59 7.25 2.18 81420 3864 1349 0.047 0.041
Piso 2 4.73 1.83 17.04 6.60 9.13 3.01 69471 3376 1146 0.058 0.057
Piso 3 7.47 2.81 26.88 10.11 9.84 3.51 57526 2800 954 0.063 0.066
Piso 4 10.24 3.86 36.85 13.90 9.96 3.79 45578 2436 845 0.058 0.064
Piso 5 12.96 4.95 46.64 17.81 9.79 3.91 33680 2259 806 0.045 0.051
Piso 6 15.60 6.04 56.17 21.73 9.53 3.92 21785 2071 725 0.031 0.037
Cobert. 18.10 7.13 65.16 25.67 8.99 3.94 9895 1389 468 0.020 0.026
C2Y deX (mm) deY (mm) dsX (mm) dsY (mm) drX (mm) drY (mm) Ptot (kN) VtotX (kN) VtotY (kN) θX θY
R/C 0.28 1.03 1.00 3.69 1.00 3.69 97240 1471 5040 0.015 0.016
Piso 1 0.88 2.62 3.16 9.41 2.16 5.72 81318 1159 4496 0.047 0.032
Piso 2 1.69 4.75 6.09 17.11 2.93 7.70 69378 1013 3821 0.062 0.043
Piso 3 2.50 7.21 9.01 25.96 2.93 8.85 57450 840 3180 0.062 0.050
Piso 4 3.29 9.83 11.84 35.39 2.82 9.44 45512 731 2816 0.055 0.047
Piso 5 4.05 12.52 14.58 45.05 2.74 9.66 33618 678 2688 0.042 0.038
Piso 6 4.84 15.19 17.42 54.69 2.85 9.63 21734 621 2416 0.031 0.027











































































NEd min NEd max











































































NEd min NEd max











































































NEd min NEd max











































































NEd min NEd max
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NEd min NEd max
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fck = 30 MPa h = 5.66 m φparede = 10 mm ρw,X = 0.305 %
fyk = 500 MPa b = 0.3 m φextrem. = 8 mm ρw,Y = 0.252 %
recobr. = 3.5 cm altura = 22.54 m s ≤ 0.110 m ρw = 0.504 %
hs = 3 m s = 0.15 m ωwd = 0.1097
nº pisos = 7 lc = 0.93 m ramos X = 2 α∙ωwd = 0.0479 OK
εsy,d = 2.174 ‰ lc ≥ 0.849 m ramos Y = 7
εcu2 = 0.0035 Alma:
NEd = 2992.0 kN Extrem.: φ longit. = 10 mm
q = 3.6 νd = 0.088 φ longit. = 20 mm esp.= 0.2 m
T1 = 1.07 s bi longi. = 0.15 m Asv = 7.854 cm2/m
TC = 0.6 s lw = 5.66 m n bi longit. = 12 ρv = 0.262 %
MEd = 16278.9 kNm hw = 22.54 m bi transv = 0.190 m
MRd = 16701 kNm n bi transv. = 2 lalma = 3.8 m
Classe Aço C bw ≥ 0.2 m Asv = 29.845 cm2
q0 = 3.51 bw = bc = 0.3 m h0 = 0.93 m ωv = 0.0382
µφ = 6.02 b0 = 0.22 m
hcr ≤ 6 m α∙ωwd ≥ 0.0326
hcr = 5.660 m αs = 0.606 0.074603
αn = 0.721 xu = 0.975 m




fck = 30 MPa h = 3.65 m φparede = 12 mm ρw,X = 0.576 %
fyk = 500 MPa b = 0.3 m φextrem. = 8 mm ρw,Y = 0.466 %
recobr.= 3.5 cm altura = 22.54 m s ≤ 0.096 m ρw = 0.932 %
hs = 3 m s = 0.08 m ωwd = 0.2025
nº pisos = 7 lc = 1.079 m ramos X = 2 α∙ωwd = 0.1152 OK
εsy,d = 2.174 ‰ lc ≥ 0.548 m ramos Y = 8
εcu2 = 0.0035 Alma:
NEd = 5676.3 kN Extrem.: φ longit. = 10 mm
q = 3.6 νd = 0.259 φ longit. = 12 mm s = 0.25 m
T1 = 1.345 s bi longi. = 0.15 m Asv = 6.283 cm2/m
TC = 0.6 s lw = 3.65 m n bi longit. = 14 ρv = 0.209 %
MEd = 8938.4 kNm hw = 22.54 m bi transv = 0.194 m
MRd = 9193.6 kNm n bi transv. = 2 lalma = 1.492 m
Classe Aço C bw ≥ 0.3 m Asv = 9.375 cm2
q0 = 3.50 bw = bc = 0.3 m h0 = 1.079 m ωv = 0.0186
µφ = 6.00 b0 = 0.218 m
hcr ≤ 6 m α∙ωwd ≥ 0.1146
hcr = 3.757 m αs = 0.786
αn = 0.723 xu = 1.395 m




fck = 30 MPa h = 5.66 m φparede = 10 mm ρw,X = 0.305 %
fyk = 500 MPa b = 0.3 m φextrem. = 8 mm ρw,Y = 0.252 %
recobr.= 3.5 cm altura = 22.54 m s ≤ 0.110 m ρw = 0.504 %
hs = 3 m s = 0.15 m ωwd = 0.1097
nº pisos = 7 lc = 0.93 m ramos X = 2 α∙ωwd = 0.0479 OK
εsy,d = 2.174 ‰ lc ≥ 0.849 m ramos Y = 7
εcu2 = 0.0035 Alma:
NEd = 2770.7 kN Extrem.: φ longit. = 10 mm
q = 3.6 νd = 0.082 φ longit. = 20 mm esp.= 0.2 m
T1 = 1.03 s bi longi. = 0.15 m Asv = 7.854 cm2/m
TC = 0.6 s lw = 5.66 m n bi longit. = 12 ρv = 0.262 %
MEd = 15491.2 kNm hw = 22.54 m bi transv = 0.190 m
MRd = 16684.8 kNm n bi transv. = 2 lalma = 3.8 m
Classe Aço C bw ≥ 0.2 m Asv = 29.845 cm2
q0 = 3.34 bw = bc = 0.3 m h0 = 0.93 m ωv = 0.0382
µφ = 5.68 b0 = 0.22 m
hcr ≤ 6 m α∙ωwd ≥ 0.0256
hcr = 5.660 m αs = 0.606 0.058501
αn = 0.721 xu = 0.925 m




fck = 30 MPa h = 3.65 m φparede = 12 mm ρw,X = 0.576 %
fyk = 500 MPa b = 0.3 m φextrem. = 8 mm ρw,Y = 0.466 %
recobr.= 3.5 cm altura = 22.54 m s ≤ 0.096 m ρw = 0.932 %
hs = 3 m s = 0.08 m ωwd = 0.2025
nº pisos = 7 lc = 1.079 m ramos X = 2 α∙ωwd = 0.1152 OK
εsy,d = 2.174 ‰ lc ≥ 0.548 m ramos Y = 8
εcu2 = 0.0035 Alma:
NEd = 5248.6 kN Extrem.: φ longit. = 10 mm
q = 3.6 νd = 0.240 φ longit. = 12 mm s = 0.25 m
T1 = 1.34 s bi longi. = 0.15 m Asv = 6.283 cm2/m
TC = 0.6 s lw = 3.65 m n bi longit. = 14 ρv = 0.209 %
MEd = 8644 kNm hw = 22.54 m bi transv = 0.194 m
MRd = 8768 kNm n bi transv. = 2 lalma = 1.492 m
Classe Aço C bw ≥ 0.3 m Asv = 9.375 cm2
q0 = 3.55 bw = bc = 0.3 m h0 = 1.079 m ωv = 0.0186
µφ = 6.10 b0 = 0.218 m
hcr ≤ 6 m α∙ωwd ≥ 0.1064
hcr = 3.757 m αs = 0.786
αn = 0.723 xu = 1.297 m




fck = 30 MPa h = 5.66 m φparede = 10 mm ρw,X = 0.305 %
fyk = 500 MPa b = 0.3 m φextrem. = 8 mm ρw,Y = 0.252 %
recobr.= 3.5 cm altura = 22.54 m s ≤ 0.110 m ρw = 0.504 %
hs = 3 m s = 0.15 m ωwd = 0.1097
nº pisos = 7 lc = 0.93 m ramos X = 2 α∙ωwd = 0.0479 OK
εsy,d = 2.174 ‰ lc ≥ 0.849 m ramos Y = 7
εcu2 = 0.0035 Alma:
NEd = 3323.6 kN Extrem.: φ longit. = 10 mm
q = 3.6 νd = 0.098 φ longit. = 20 mm esp.= 0.2 m
T1 = 0.95 s bi longi. = 0.15 m Asv = 7.854 cm2/m
TC = 0.6 s lw = 5.66 m n bi longit. = 12 ρv = 0.262 %
MEd = 14295.2 kNm hw = 22.54 m bi transv = 0.190 m
MRd = 14544.4 kNm n bi transv. = 2 lalma = 3.8 m
Classe Aço C bw ≥ 0.2 m Asv = 29.845 cm2
q0 = 3.54 bw = bc = 0.3 m h0 = 0.93 m ωv = 0.0382
µφ = 6.08 b0 = 0.22 m
hcr ≤ 6 m α∙ωwd ≥ 0.0385
hcr = 5.660 m αs = 0.606 0.088182
αn = 0.721 xu = 1.050 m




fck = 30 MPa h = 3.65 m φparede = 12 mm ρw,X = 0.512 %
fyk = 500 MPa b = 0.3 m φextrem. = 8 mm ρw,Y = 0.416 %
recobr.= 3.5 cm altura = 22.54 m s ≤ 0.096 m ρw = 0.832 %
hs = 3 m s = 0.09 m ωwd = 0.1809
nº pisos = 7 lc = 1.074 m ramos X = 2 α∙ωwd = 0.0993 OK
εsy,d = 2.174 ‰ lc ≥ 0.548 m ramos Y = 8
εcu2 = 0.0035 Alma:
NEd = 4998.1 kN Extrem.: φ longit. = 10 mm
q = 3.6 νd = 0.228 φ longit. = 12 mm s = 0.25 m
T1 = 1.10 s bi longi. = 0.15 m Asv = 6.283 cm2/m
TC = 0.6 s lw = 3.65 m n bi longit. = 14 ρv = 0.209 %
MEd = 7832 kNm hw = 22.54 m bi transv = 0.194 m
MRd = 8236.8 kNm n bi transv. = 2 lalma = 1.502 m
Classe Aço C bw ≥ 0.3 m Asv = 9.437 cm2
q0 = 3.42 bw = bc = 0.3 m h0 = 1.074 m ωv = 0.0187
µφ = 5.85 b0 = 0.218 m
hcr ≤ 6 m α∙ωwd ≥ 0.0946
hcr = 3.757 m αs = 0.760
αn = 0.722 xu = 1.240 m










fck = 30 MPa h = 0.6 m Cintas: V. Longit.
fyk = 500 MPa b = 0.6 m φ = 10 mm φ longit. = 16 mm
recobr. face= 3.5 cm s ≤ 0.128 m bi  = 0.1 m
lcl = 3.9 m NEd = 4639.6 kN s = 0.06 m n bi  = 8
εsy,d = 2.174 ‰ νd = 0.644 ramos X = 4 bi  = 0.3 m
ramos Y = 4 n bi  = 4
hc = 0.6 m
T1 = 0.95 s bc = 0.6 m h0 = 0.52 m ρw,X = 1.007 %
TC = 0.6 s b0 = 0.52 m ρw,Y = 1.007 %
q0 = 3.60 lcr = 0.65 m ρw = 2.014 %
µφ = 6.20 αs = 0.888 ωwd = 0.4378




fck = 30 MPa h = 0.6 m Cintas: V. Longit.
fyk = 500 MPa b = 0.6 m φ = 10 mm φ longit. = 16 mm
recobr. face= 3.5 cm s ≤ 0.128 m bi  = 0.1 m
lcl = 2.62 m NEd = 3386.5 kN s = 0.08 m n bi  = 8
εsy,d = 2.174 ‰ νd = 0.470 ramos X = 4 bi  = 0.3 m
ramos Y = 4 n bi  = 4
hc = 0.6 m
T1 = 0.95 s bc = 0.6 m h0 = 0.52 m ρw,X = 0.755 %
TC = 0.6 s b0 = 0.52 m ρw,Y = 0.755 %
q0 = 3.60 lcr = 0.6 m ρw = 1.510 %
µφ = 6.20 αs = 0.852 ωwd = 0.3283




fck = 30 MPa h = 0.4 m Cintas: V. Longit.
fyk = 500 MPa b = 0.4 m φ = 10 mm φ longit. = 16 mm
recobr. face= 3.5 cm s ≤ 0.128 m bi  = 0.1 m
lcl = 2.62 m NEd = 1678.0 kN s = 0.1 m n bi  = 12
εsy,d = 2.174 ‰ νd = 0.524 ramos X = 4 bi  = 0 m
ramos Y = 4 n bi  = 0
hc = 0.4 m
T1 = 0.95 s bc = 0.4 m h0 = 0.32 m ρw,X = 0.982 %
TC = 0.6 s b0 = 0.32 m ρw,Y = 0.982 %
q0 = 3.60 lcr = 0.45 m ρw = 1.963 %
µφ = 6.20 αs = 0.712 ωwd = 0.4268
αn = 0.805 α∙ωwd = 0.2445 OK
α = 0.573
α∙ωwd ≥ 0.2300
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